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PREMESSA 
 
Lo studio della risposta sismica delle costruzioni in muratura è di fondamentale importanza in un 
territorio come quello italiano. I terremoti come quello dell’Aquila o come quello appena 
verificatosi nel centro Italia hanno riportato alla ribalta il problema della grande vulnerabilità del 
patrimonio edilizio italiano ed in particolare di quello di valore storico-architettonico.  
Se in Italia possiamo attribuire alla pericolosità sismica un livello medio-alto, ma comunque 
inferiore rispetto a quello di altri paesi, la vulnerabilità invece risulta essere ancora più elevata 
per la notevole fragilità dei suoi edifici. Senza dimenticare inoltre l’esposizione, certificata su 
valori altissimi, in considerazione dell’alta densità abitativa e della presenza di un patrimonio 
storico, artistico e monumentale unico al mondo.  
Le costruzioni in muratura presenti sul nostro territorio, in molti casi, sono realizzate senza 
particolare cura dei dettagli, come ad esempio l’ammorsamento che garantisce ai fabbricati un 
funzionamento scatolare, essenziale per resistere ad azioni come quelle sismiche. Per questo 
motivo uno studio approfondito degli edifici in muratura è fondamentale per poter individuare 
punti di criticità ed interventi di consolidamento in grado di migliorare il comportamento delle 
strutture, senza  però alterarne la natura originaria. 
Il presente lavoro di tesi ha per oggetto lo studio del comportamento sismico dell’edificio in 
muratura in cui ha sede il complesso scolastico “E. De Amicis”, ubicato nel Comune di Livorno, 
ed è finalizzato a proporre eventuali ipotesi di consolidamento. L’obiettivo del lavoro di tesi è 
infatti quello di analizzare il comportamento statico e dinamico della struttura per stabilire se 
intervenire e con quali modalità per compensare le carenze presenti nell’edificio. 
Il fabbricato in esame risale ai primi anni del ‘900 ed è realizzato con struttura portante in 
muratura di pietrame disordinata e la presenza di alcuni ricorsi in laterizio. 
Effettuata una preliminare ricerca storico archivistica ed alcuni rilievi dell’edificio, si è potuto 
procedere ad una valutazione dei carichi e, quindi, ad una verifica ad azioni verticali per gli 
orizzontamenti. Di seguito si sono analizzati i meccanismi locali, ritenuti significativi per la 
costruzione in esame, sviluppati per azioni perpendicolari al piano delle pareti. Per le costruzioni 
in muratura, questo tipo di analisi dovrebbe essere affrontato ancora prima di un’analisi globale 
in quanto, molto spesso, l’assenza di sistematici elementi di collegamento tra le pareti  non 
permette alla struttura di sviluppare un comportamento d’insieme. 
Data la presenza nel fabbricato di solai deformabili non correttamente ammorsati alle pareti e la 
totale assenza di un cordolo, sia al livello del primo piano, sia in copertura, si è proceduto ad 
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un’analisi statica non lineare di singoli paramenti soggetti ad azioni sollecitanti nel proprio 
piano, piuttosto che ad un’analisi con un modello tridimensionale del fabbricato. 
Gli interventi che sono stati studiati a livello dei solai, sono stati pensati, oltre che per evitare il 
ribaltamento delle pareti, anche per poter conferire al fabbricato un comportamento d’insieme 
attualmente assente. Questo ci ha permesso di modellare lo stato di progetto in maniera globale e 
non limitatamente ai singoli paramenti, così da ottenere risultati migliori per le verifiche 
sismiche.   
Non meno importante è stata l’analisi non sismica effettuata sull’intero edificio, in quanto ha 
portato a conoscenza di carenze statiche per alcuni elementi, per i quali sono stati, quindi, 
previsti degli interventi specifici atti a compensare le carenze evidenziate. 
Essenziale è stata l’esigenza, inoltre, di operare interventi che avessero il minore impatto 
possibile sull’edificio, essendo esso un immobile tutelato come bene culturale, secondo quanto 
disposto dal D. lgs. del 22 gennaio 2004, n. 42, motivo per cui si sono proposti, prevalentemente, 
consolidamenti localizzati negli elementi valutati inadeguati. 
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1 COSTRUZIONI IN MURATURA 
 
La muratura è uno dei più antichi materiali da costruzione, ma l’applicazione dei principi 
dell’ingegneria strutturale per questo materiale è piuttosto recente. Gli edifici storici realizzati 
con questo sistema costruttivo, infatti, non sono stati progettati utilizzando i principi della 
meccanica dei materiali e delle strutture, bensì un approccio basato sull’intuizione e 
sull’osservazione utilizzando il principio dell’equilibrio dei corpi rigidi e sperimentando il 
comportamento delle costruzioni già realizzate. Tutto ciò ha progressivamente portato ad affinare 
i criteri esecutivi e di proporzionamento geometrico configurabili come regola d’arte, ma non ha 
evitato talvolta il sovradimensionamento delle pareti murarie negli edifici con più di due piani. 
Per questo motivo, in tempi più recenti, si è andati verso un relativo abbandono di tale tipologia 
strutturale a favore del cemento armato ed è solo grazie alla realizzazione di murature armate che 
le costruzioni in muratura di mattoni risultano, in molti casi, competitive poiché hanno la 
possibilità di svolgere più funzioni che invece in una struttura intelaiata vengono svolte 
separatamente. Le pareti in muratura costituiscono allo stesso tempo la struttura, in grado di 
resistere ai carichi e trasmetterli al terreno in maniera molto razionale, la suddivisione degli 
spazi, a livello di planimetrie, e la protezione dagli agenti esterni, quindi un isolamento termico 
ed acustico. 
Nelle pareti è localizzata la maggior parte della massa e quindi delle forze d’inerzia, ma di 
conseguenza anche la rigidezza e resistenza, quindi, in caso di sisma, la distribuzione delle azioni 
è in generale favorevole perché segue la distribuzione delle rigidezze e delle resistenze. È grazie 
così a questa qualità intrinseca se molte costruzioni sono riuscite a sopravvivere per secoli. 
1.1 Tipologie murarie 
 
Le numerose tipologie murarie, diversificate sia per qualità dei materiali che per tessitura e 
dimensione degli elementi e della loro composizione trasversale, rendono la muratura un 
materiale complesso, tanto che murature realizzate con gli stessi materiali possono risultare 
diverse a causa dell’organizzazione dei componenti, come ad esempio la disposizione degli 
elementi lapidei o il differente spessore nella realizzazione dei giunti di malta. 
Per esemplificare si riportano di seguito alcune delle diverse tipologie di paramento che la 
Regione Toscana ha individuato nel testo “Rilevamento della vulnerabilità sismica degli edifici 
in muratura”[1], in particolare quelle più diffuse e frequenti in passato, essendo quelle di maggior 
interesse per l’argomento di questa tesi. 
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A  –  Muratura a sacco formata da pietre di pezzature molto varie, male intessuta e priva di 
        collegamento tra i due fogli. 
 
     
 
B  –  Muratura a sacco formata da pietre di pezzatura più regolare, bene intessuta e con  
        collegamento tra i due fogli oppure come sopra con spigoli, mazzette e/o ricorsi in pietra  
        squadrata o mattoni pieni. 
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C  –  Murature di pietra sbozzata in presenza di irregolarità. 
      
 
D  –  Muratura di pietra sbozzata con spigoli, mazzette e/o ricorsi in mattoni pieni e/o pietra  
         squadrata. 
      
 
E  –  Muratura di pietra arrotondata o ciottoli di fiume di pezzatura varia senza mazzette e/o  
        ricorsi in mattoni pieni e/o pietra squadrata. 
      
 
F  –  Come sopra con spigoli, mazzette e/o ricorsi in pietra squadrata e/o mattoni pieni. 
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1.2 Caratteristiche meccaniche della muratura 
 
La conoscenza del materiale è necessaria per una corretta analisi della struttura ed è importante 
poiché i diversi materiali costituenti gli elementi, la loro forma e dimensione, la tecnica 
costruttiva, variabile da zona a zona, rendono la muratura un materiale composito, un vero e 
proprio prodotto artigianale che presenta caratteristiche meccaniche estremamente variabili. 
Rifacendosi ad un modello semplificato costituito da elementi in blocchi parallelepipedi disposti 
regolarmente è possibile, sempre in maniera semplificata, definire le principali caratteristiche che 
qualificano il comportamento meccanico della muratura. 
 
Tali caratteristiche macroscopiche della muratura sono: 
 disomogeneità 
 anisotropia 
 asimmetria di comportamento compressione-trazione 
 non linearità del legame sforzi-deformazioni 
 
La disomogeneità, ovvero il diverso comportamento da punto a punto, è dovuta al fatto che gli 
elementi e la malta di cui è costituita la muratura possono avere caratteristiche meccaniche 
fortemente diverse. Spesso non è sufficiente conoscere le caratteristiche dei materiali componenti 
presi singolarmente per prevedere il comportamento meccanico dell’insieme in quanto un ruolo 
fondamentale è giocato dall’interfaccia, dall’unione tra i componenti che, per particolari 
fenomeni chimico-fisici, tende a sviluppare un comportamento meccanico non necessariamente 
riconducibile a quello dei singoli componenti. Il comportamento meccanico della muratura può 
essere considerato come il risultato dell’interazione meccanica tra gli elementi e la malta.  
L’ anisotropia, ovvero la differenza di comportamento nelle varie direzioni, è dovuta alla 
direzionalità intrinseca della muratura, legata alla forma, alle dimensioni degli elementi e al 
modo in cui essi vengono disposti.  
La asimmetria del comportamento meccanico a compressione-trazione è la diretta conseguenza 
del fatto che sia gli elementi, sia la malta, sia l’interfaccia malta-elemento hanno un 
comportamento notevolmente diverso nei riguardi della trazione e della compressione. 
 La non linearità del legame sforzi-deformazioni,infine, può essere vista come diretta  
conseguenza delle caratteristiche sopra elencate e caratterizza in modo marcato il 
comportamento della muratura sia in trazione, sia in compressione, sia in stati di sollecitazione 
composta.  
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Nelle applicazioni, come ad esempio anche nel nostro caso, non è sempre possibile, né 
necessario, tenere conto di tutte le caratteristiche sopra elencate. In particolare nella prassi 
progettuale si fa generalmente riferimento alla muratura come un continuo omogeneo 
equivalente, caratterizzato da caratteristiche macroscopiche del materiale. I risultati che si 
ottengono hanno comunque un valore macroscopico, perciò non rappresentano le situazioni che 
si verificano localmente, diverse da punto a punto. 
I due materiali che costituiscono la muratura, la malta e il laterizio, soggetti a prove a rottura per 
compressione mono-assiale, presentano qualitativamente il comportamento descritto nella figura 
seguente.  
 
 
Si evidenziano quindi le seguenti proprietà: 
 entrambi i materiali presentano una resistenza molto più elevata a compressione che a 
trazione; 
 rispetto alla malta, il laterizio presenta tensioni di rottura e modulo elastico maggiori; 
  il laterizio presenta una rottura fragile, mentre la malta presenta una rottura duttile, cioè 
caratterizzata da una fase di grandi deformazioni. 
 
La malta mostra un comportamento elasto-fragile a trazione con resistenza inferiore rispetto a 
quella degli elementi, presenta invece un comportamento duttile e fortemente non lineare a 
compressione. 
Gli elementi in laterizio presentano un comportamento elasto-fragile con resistenza a trazione 
inferiore rispetto a quella a compressione, la quale è caratterizzata da una rottura di tipo fragile. 
Rispetto alla malta, il laterizio presenta tensioni di rottura e modulo elastico maggiori, infatti è la 
malta che risulta essere il componente più debole ed è per questo che i giunti devono avere 
spessori sottili. 
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Qualitativamente il comportamento di una muratura non si discosta da quello dei suoi 
componenti e lo si può osservare dal diagramma presente nella figura sottostante, ma in genere le 
caratteristiche meccaniche della muratura sono diverse da quelle dei costituenti essendo 
influenzate da molti fattori. Tra questi sicuramente vi sono le caratteristiche dei componenti, 
come resistenza e deformazione degli elementi in pietra o in laterizio e della malta, e le modalità 
costruttive, quindi la geometria dei mattoni e lo spessore dei giunti di malta, la capacità di 
assorbimento dell’acqua da parte dei mattoni, la capacità di ritenzione idrica della malta, 
l’aderenza tra malta e mattoni. 
 
 
Le caratteristiche meccaniche della muratura non coincidono, come ci si aspetterebbe, con quelle 
del costituente più debole, ovvero la malta, a causa della presenza di uno stato di coazione 
derivante dal diverso comportamento deformativo della malta e dei mattoni, il quale spesso 
concorre a migliorare la resistenza globale. La malta ha un basso modulo elastico e la sua 
deformazione in direzione perpendicolare ai letti di malta è maggiore di quella del laterizio, di 
conseguenza la malta tende a espandersi anche lateralmente in misura maggiore che non il 
laterizio. In conseguenza delle deformazioni all’interfaccia, nel laterizio nascono tensioni di 
trazione nelle direzioni trasversali, mentre la malta è soggetta, invece, ad uno stato di 
compressione triassiale. 
 
 
 
La presenza di questo stato di tensione nel laterizio spiega come nella muratura soggetta a 
compressione uniforme la crisi si manifesti con fessure da trazione parallele alla direzione di 
carico, per valori di carichi inferiori alla resistenza a compressione monoassiale del singolo 
z
z z x   yz
1.  COSTRUZIONI IN MURATURA 
13 
 
mattone. D’altro canto la rottura avviene per valori superiori ai limiti di resistenza a 
compressione monoassiale della malta, infatti in questo caso essa si trova in una situazione 
vantaggiosa, essendo soggetta ad uno stato di compressione triassiale, chiamato effetto 
cerchiante. 
 
 
In definitiva la resistenza a compressione della muratura di mattoni è di solito notevolmente 
inferiore alla resistenza nominale a compressione dei mattoni, mentre può essere molto più 
grande della resistenza cubica della malta. 
 
 
 
La resistenza a compressione della muratura aumenta all’aumentare di quella dei componenti, se 
la malta è molto buona, la resistenza della muratura aumenta più velocemente, più lentamente se 
la malta è scadente. La resistenza della muratura aumenta, ma in misura inferiore alla 
proporzionalità, all’aumentare della resistenza della malta. 
La resistenza a compressione della muratura, infine, diminuisce all’aumentare dello spessore dei 
giunti ed in maniera tanto più pronunciata quanto più la malta è scadente. 
Sulla base di tali considerazioni sono state proposte varie formulazioni empiriche, quella adottata 
in Europa per edifici di nuova costruzione, definita al § 3.6.2 dell’Eurocodice 6[2], è la seguente:  
 
       
    
 
 
 
in cui fb e fm sono rispettivamente la resistenza media a compressione degli elementi e della 
malta, fk è il valore caratteristico della resistenza a compressione della muratura, K=0,3-0,8 
dipende sia dal tipo di elemento che dal tipo di malta e dallo spessore dei giunti, β = 0,25 o 0,00 
e α = 0,85 o 0,65 entrambi in funzione del tipo di malta e dello spessore del giunto stesso.  
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Come indicato al § 3.8.2 dell’EC6[2], il valore del modulo di elasticità secante a breve termine 
della muratura E deve essere preso, in assenza di un valore determinato da prove, pari a:  
 
          
 
Al § 3.8.3 dell’EC6[2] viene specificato come “in assenza di un valore più preciso, si può 
assumere che il modulo di taglio G sia pari al 40% del modulo di elasticità longitudinale E”.  
Nel comportamento della muratura a trazione la crisi è determinata dalla rottura del giunto o 
dalla frattura all’interno del giunto o per decoesione all’interfaccia elemento-malta. 
Considerando il carattere di estrema aleatorietà in molte applicazioni progettuali viene, quindi, 
cautelativamente trascurata. 
Particolare attenzione va posta, inoltre, su stati di sollecitazione a compressione e taglio che 
caratterizzano pareti di controvento di edifici soggetti ad azioni orizzontali. Da studi sperimentali 
è stata evidenziata le presenza di tre meccanismi fondamentali di rottura: 
 
 Rottura dei giunti di malta per bassi valori di sforzo assiale (scorrimento) 
 
         
 
 
 Rottura per taglio-trazione negli elementi per valori intermedi di sforzo assiale 
(fessurazione diagonale) 
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 Rottura per schiacciamento della muratura, per valori di σn vicini alla resistenza a 
compressione 
 
 
Ai tre meccanismi di collasso si possono associare altrettanti criteri di resistenza che portano alla 
definizione di un dominio di rottura. Criteri però che comporterebbero la determinazione delle 
tensioni in ogni punto della parete per cui, generalmente, per semplificare il procedimento, si 
adottano criteri di resistenza globali in cui si utilizzano valori medi dello sforzo di taglio e di 
compressione. 
Più precisamente, l’attuale normativa NTC2008[3] al § 4.5.6.1 valuta la resistenza caratteristica a 
taglio nel seguente modo: 
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1.3 Comportamento strutturale degli edifici in muratura 
 
In una costruzione in muratura i pesi propri delle murature fluiscono direttamente alle murature 
sottostanti ed alle fondazioni cosicché tutte le pareti, ed in particolare quelle dei piani più bassi, 
sono gravate da uno sforzo normale di compressione. 
I carichi dei solai, invece, si trasmettono alle pareti sottostanti a seconda del tipo di orditura del 
solaio stesso, quindi, un’orditura semplice impiega le sole pareti su cui poggia direttamente il 
solaio, mentre una doppia orditura impiega tutte le pareti sottostanti. 
Infine, le azioni orizzontali che investono ortogonalmente una parete si trasmettono in parte alle 
pareti trasversali, se ben ammorsate, che assumono qui la funzione di controvento, ed in parte ai 
solai e da questi di nuovo alle pareti di controvento. 
Secondo queste modalità di trasmissione dei carichi si individuano facilmente tre diversi 
elementi fondamentali della muratura: i muri che svolgono funzione portante, che resistono cioè 
alle azioni verticali e orizzontali ortogonali al piano medio, i muri di controventamento, atti a 
sopportare le azioni orizzontali nel piano medio, ed i solai, che devono essere sufficientemente 
rigidi e resistenti per ripartire le azioni tra i muri di  controventamento. 
 
 
 
 
La capacità dei muri di resistere ad azioni orizzontali, sia complanari che trasversali, è 
favorevolmente influenzata dalla presenza di azioni verticali stabilizzanti, infatti all’aumentare 
della compressione aumenta la resistenza a flessione e taglio.  
La scarsa resistenza a trazione della muratura fa sì che questa abbia anche scarsa resistenza nei 
confronti delle azioni ortogonali, specie nel caso di parete isolata: per questo è necessario 
garantire un buon grado di ammorsamento tra le pareti, il quale contribuisce ad una migliore 
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distribuzione dei carichi verticali nelle due direzioni anche quando sono presenti solai orditi in 
una sola direzione. 
In altre parole, garantendo un buon grado di ammorsamento tra le pareti perimetrali, la singola 
parete, investita dall’azione sismica, nella risposta chiama in collaborazione i muri ad essa 
ortogonali, trasferendo loro un’azione agente nel piano e attivando, quindi, il meccanismo resistente 
nel quale essi esplicano la loro naturale resistenza a taglio. 
Per mezzo di efficaci collegamenti tra le pareti e i solai è anche possibile limitare i meccanismi di 
ribaltamento fuori piano. 
In definitiva la risposta della struttura muraria sotto carico, in particolare dell’azione sismica, è tanto 
migliore quanto più i vari elementi collaborano tra loro, realizzando il funzionamento scatolare. 
Negli edifici nuovi tale funzionamento, e quindi i giusti requisiti legati ad esso, si ottengono 
adottando opportune disposizioni delle pareti, curando i collegamenti fra le pareti che si 
intersecano, disponendo un cordolo in cemento armato a livello dei solai. 
Negli edifici esistenti un tipo di analisi e di modellazione che risulta soddisfacente per le 
costruzioni nuove non sempre interpreta altrettanto bene le situazioni dell’esistente, ed anche le 
soluzioni costruttive atte a garantire un buon funzionamento del nuovo, in generale non sono 
trasferibili tali e quali all’esistente. 
 
A fronte di carichi verticali, la presenza di murature trasversali ben ammorsate a quelle portanti 
svolge la funzione di contrastare gli spostamenti fuori piano di queste ultime e di limitare i 
momenti flettenti. Come mostrato nella figura sottostante, la parete portante non vincolata 
trasversalmente si trova nella situazione statica schematizzata al centro, se invece si possono 
ipotizzare dei vincoli trasversali esercitati dalle pareti di controvento a livello dei solai la 
situazione statica risulta quella illustrata più a destra, in cui i momenti flettenti fuori piano 
risultano più contenuti. 
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Nell’assorbimento delle azioni orizzontali, ed in particolare nella risposta al sisma, il 
funzionamento scatolare è essenziale affinché le azioni flettenti rimangano a livelli piuttosto 
ridotti rispetto allo sforzo normale di compressione e, quindi, sopportabile dalla muratura.  
 
 
 
Il sisma è un evento dinamico in grado di produrre forze d’inerzia la cui entità dipende dalle 
masse in gioco e dall’accelerazione ad esse impresse, oltre che dall’accelerazione del suolo, dal 
periodo proprio dell’edificio in direzione del sisma e dello smorzamento.  
È noto che il periodo T decresce con l’aumentare della rigidezza della struttura: ciò significa che 
i fabbricati più rigidi oscillano molto più velocemente; si intuisce, quindi, che per gli edifici in 
muratura, essendo molto rigidi e spesso di altezza modesta, l’amplificazione della risposta è 
grande. Se l’edificio in muratura funzionasse solo in campo elastico lineare, esso sarebbe 
soggetto a forze sismiche molto elevate; esso presenta, invece, un comportamento non lineare 
per certi versi assimilabile a quello “elastico-plastico”. Ciò comporta che sotto l’azione del sisma 
nascano dei fenomeni di plasticizzazione che si manifestano con la formazione di fessure tali da 
abbattere la rigidezza e fare in modo che la struttura si sposti verso periodi di oscillazioni più 
elevati, con conseguente diminuzione delle amplificazione e forze molto più basse di quelle che 
si avrebbero se l’edificio avesse un comportamento lineare. Tali fenomeni, poi, sono capaci di 
dissipare una forte quantità di energia e di produrre quindi un notevole smorzamento delle forze 
sismiche.  
Il meccanismo di ribaltamento della parete è attivato in presenza di azioni sismiche di modesta 
entità; la rottura nel piano, al contrario, si manifesta per azioni di entità molto più elevata. 
Ciò significa che, per un corretto funzionamento d’insieme, una volta precluso il meccanismo 
fuori piano, il problema è trasferito sulla resistenza della singola parete alle azioni nel piano con 
contributo di natura sia flessionale che tagliante. 
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2 IL FENOMENO SISMICO 
 
L’Italia è uno dei paesi a maggiore rischio sismico del Mediterraneo sia per la frequenza dei 
terremoti che hanno storicamente interessato il suo territorio, sia per l'intensità che alcuni di essi 
hanno raggiunto, determinando un impatto sociale ed economico rilevante. La sismicità della 
penisola italiana è legata alla sua particolare posizione geografica, essendo situata nella zona di 
convergenza tra la zolla africana e quella eurasiatica, ed è sottoposta a forti spinte compressive, 
che causano l'accavallamento dei blocchi di roccia. 
2.1 I terremoti 
 
La Terra è un sistema dinamico e in continua evoluzione, composto al suo interno da rocce 
disomogenee per pressione, temperatura cui sono sottoposte, densità e caratteristiche dei 
materiali. Questa elevata disomogeneità interna provoca lo sviluppo di forze negli strati più 
superficiali che tendono a riequilibrare il sistema spingendo le masse rocciose le une contro le 
altre deformandole; i terremoti ne sono un’espressione e una conseguenza.  
All’interno della Terra sono sede di attività sismica solo gli strati più superficiali, crosta e 
mantello superiore. L’involucro solido della superficie del pianeta, la litosfera, è composto da 
placche, o zolle, che si spostano, si urtano, si incuneano e premono le une contro le altre. I 
movimenti delle zolle determinano in profondità condizioni di sforzo e di accumulo di energia. 
Quando lo sforzo supera il limite di resistenza, le rocce si rompono formando profonde 
spaccature dette faglie, l’energia accumulata si libera e avviene il terremoto.  
 
L’energia liberata viaggia attraverso la terra sotto forma di onde, definite onde sismiche, che, 
giunte in superficie, si manifestano come movimenti rapidi del terreno che investono tutto il 
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territorio. Le oscillazioni provocate dal passaggio delle onde sismiche determinano spinte 
orizzontali sulle costruzioni e causano gravi danni o addirittura il crollo, se gli edifici non sono 
costruiti con criteri antisismici. L’ipocentro è il punto in cui avviene la frattura e dove si 
originano le onde sismiche, mentre l’epicentro è il punto in superficie corrispondente 
all’ipocentro.  
Per definire la forza di un terremoto sono utilizzate due grandezze differenti: la magnitudo e 
l’intensità macrosismica. La magnitudo è l’unità di misura che permette di esprimere l’energia 
rilasciata dal terremoto attraverso un valore numerico della scala Richter e viene calcolata con 
uno strumento che registra le oscillazioni del terreno durante una scossa sismica. L’intensità 
macrosismica è l’unità di misura degli effetti provocati da un terremoto, espressa con i gradi 
della scala Mercalli, e viene attribuita in ciascun luogo in cui si è risentito il terremoto dopo 
averne osservato gli effetti sull’uomo, sulle costruzioni e sull’ambiente. Sono quindi grandezze 
diverse e non confrontabili. 
La misura dell’attività sismica è effettuata tramite accelerometri, strumenti che misurano e 
registrano l’accelerazione del terreno. L’accelerogramma è il risultato delle registrazioni durante 
un evento sismico. Elaborando i dati accelerometrici, si possono ottenere le serie temporali di 
velocità e di spostamento, per integrazione e doppia integrazione. 
Risulta molto importante sintetizzare la severità di un terremoto, in termini di effetti sul territorio 
e sulle costruzioni, in un unico parametro, ricavabile dagli accelerogrammi.  
Storicamente l’accelerazione di picco, amax o PGA (Peak Ground Acceleration), è stato ed è 
tutt’ora il parametro più usato nell’ingegneria sismica per indicare la severità di un terremoto. 
Questo perché il valore può essere letto direttamente dall’accelerogramma e non ha bisogno di 
essere elaborato, inoltre, essendo l’accelerazione legata alle forze d’inerzia, dal valore 
dell’accelerazione di picco si possono ricavare le forze massime da cui dipendono lo stato 
tensionale e le deformazioni massime delle costruzioni. 
In realtà, dallo studio e dal confronto di eventi sismici si è osservato che il parametro amax non 
sempre rende ben conto dei danni del terremoto, mentre sembra che sia smax ad esprimere meglio 
questa correlazione. Queste osservazioni hanno originato, infatti, l’elaborazione di metodologie 
di valutazione della risposta delle costruzioni basate direttamente sugli spostamenti ed anche lo 
sviluppo della classificazione dei terremoti dal punto di vista degli spostamenti. 
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2.2 Pericolosità e Rischio sismico  
 
In 2500 anni, l’Italia è stata interessata da più di 30.000 terremoti di media e forte intensità, 
superiore al IV-V grado della scala Mercalli e da circa 560 eventi sismici di intensità uguale o 
superiore all’VIII grado della scala Mercalli (in media uno ogni 4 anni e mezzo). Solo nel XX 
secolo, ben 7 terremoti hanno avuto una magnitudo uguale o superiore a 6.5, con effetti 
classificabili tra il X e XI grado Mercalli. La sismicità più elevata si concentra nella parte  
centro-meridionale della penisola, lungo la dorsale appenninica (Val di Magra, Mugello, Val 
Tiberina, Val Nerina, Aquilano, Fucino, Valle del Liri, Beneventano, Irpinia), in Calabria e 
Sicilia, ed in alcune aree settentrionali, tra le quali il Friuli, parte del Veneto e la Liguria 
occidentale. Dall’andamento della linea nell'immagine seguente si capisce perché, di fatto, solo 
la Sardegna non risenta particolarmente di eventi sismici. 
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I terremoti che hanno colpito la penisola hanno causato danni economici consistenti, valutati per 
gli ultimi quaranta anni in circa 135 miliardi di euro, che sono stati impiegati per il ripristino e la 
ricostruzione post-evento. A ciò si devono aggiungere le conseguenze, non traducibili in valore 
economico, sul patrimonio storico, artistico, monumentale e soprattutto la perdita di vite umane.  
2.2.1 Pericolosità sismica 
 
La sismicità (frequenza e forza con cui si manifestano i terremoti) è una caratteristica fisica del 
territorio, al pari del clima, dei rilievi montuosi e dei corsi d'acqua. Conoscendo la frequenza e 
l'energia (magnitudo) associate ai terremoti che caratterizzano un territorio ed attribuendo un 
valore di probabilità al verificarsi di un evento sismico di una certa magnitudo, in un certo 
intervallo di tempo, possiamo definire la sua pericolosità sismica. Un territorio avrà una 
pericolosità sismica tanto più elevata quanto più probabile sarà, a parità di intervallo di tempo 
considerato, il verificarsi di un terremoto di una certa magnitudo.  
Più precisamente, per pericolosità sismica, si intende la probabilità che un evento con 
determinate caratteristiche, ad esempio accelerazione massima del suolo superiore ad un certo 
valore, si verifichi in una certa zona ed in un certo intervallo di tempo. Al § 3.2 NTC2008
[3]
 si 
afferma che “la pericolosità sismica è definita in termini di accelerazione orizzontale massima 
attesa ag in condizioni di campo libero su sito di riferimento rigido con superficie topografica 
orizzontale (di categoria A quale definita al § 3.2.2), nonché di ordinate dello spettro di risposta 
elastico in accelerazione ad essa corrispondente Se(T), con riferimento a prefissate probabilità di 
eccedenza PVR, come definite nel § 3.2.1, nel periodo di riferimento VR,  come definito nel §2.4”. 
Nelle normative si assume, quale pericolosità di riferimento, il valore dell’accelerazione 
orizzontale su suolo rigido che ha probabilità di superamento del 10% in 50 anni, ovvero, che 
presenta un intervallo di ricorrenza, o periodo di ritorno, pari a 475 anni. 
Staticamente il periodo di ritorno di un determinato evento è definito come l’inverso della 
probabilità di accadimento di tale evento dell’unità di tempo. 
Poiché l’accadimento degli eventi sismici è descritto più appropriatamente dalla distribuzione 
poissoniana, esponenziale, la relazione fra probabilità di accadimento e periodo di ritorno è la 
seguente: 
    
  
         
 
 
Per la classificazione sismica del nostro territorio, basata sulla pericolosità sismica, ovvero ciò 
che viene definito zonazione o macrozonazione sismica, si deve innanzitutto passare da una 
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prima fase tecnica di produzione di mappe. Quindi va stabilito il livello di protezione che si 
vuole assicurare ed infine vanno predisposti gli strumenti per assicurare la protezione stabilita. 
Una prima operazione è la definizione delle sorgenti sismo genetiche.  
Per ciascuna sorgente si ricava la frequenza di accadimento di terremoti di una data intensità. 
Per ciascun sito, quindi, si stabiliscono quali siano le sorgenti di influenza e, per ciascuna di esse, 
si determina l’attenuazione dovuta alla distanza del sito dalla sorgente. 
Infine, attraverso un’analisi di tipo probabilistico, si arriva a stabilire, per ogni sito, l’intensità 
dell’evento sismico associato a vari valori di probabilità di accadimento. 
Da studi dell’Istituto Nazionale di Geofisica e Vulcanologia (INGV) è stata ricavata in primo 
luogo la mappa di pericolosità sismica dei valori di ag con probabilità di superamento del 10% in 
50 anni, riportata di seguito. 
 
 
 
Essa costituisce il riferimento principale per l’individuazione della cosiddetta Pericolosità 
Sismica di Base di un qualsiasi sito del territorio italiano. 
Successivamente sono state elaborate, sempre da INGV, ulteriori mappe dei valori di ag per il 
territorio italiano, aventi valori del periodo di ritorno compresi tra 30 e 2475 anni. 
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I dati di scuotibilità attesa presenti in queste mappe sono riportati nelle NTC 2008 in 
corrispondenza dei nodi del reticolo di riferimento, con maglia quadrata di 5-10 km. Mediante 
opportune regole di interpolazione fornite nelle stesse NTC è possibile ricavare gli stessi 
parametri per ogni sito a partire dalle coordinate geografiche. 
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L’Ordinanza del Presidente del Consiglio dei Ministri n. 3274 del 20 marzo 2003, pubblicata 
sulla Gazzetta Ufficiale n. 105 dell’8 maggio 2003, detta i principi generali sulla base dei quali le 
Regioni, a cui lo Stato ha delegato l’adozione della classificazione sismica del territorio, hanno 
compilato l’elenco dei Comuni con la relativa attribuzione ad una delle quattro zone, a 
pericolosità decrescente, nelle quali è stato riclassificato il territorio nazionale. 
 
Zona 1 - E’ la zona più pericolosa. Possono verificarsi fortissimi terremoti. 
Zona 2 - In questa zona possono verificarsi forti terremoti. 
Zona 3 - In questa zona possono verificarsi forti terremoti ma rari. 
Zona 4 - E’ la zona meno pericolosa. I terremoti sono rari. 
 
Di fatto, sparisce il territorio “non classificato”, e viene introdotta la zona 4, nella quale è facoltà 
delle Regioni prescrivere l’obbligo della progettazione antisismica. A ciascuna zona, inoltre, 
viene attribuito un valore dell’azione sismica utile per la progettazione, espresso in termini di 
accelerazione massima su roccia (Zona 1=0.35 g;   Zona 2=0.25 g;   Zona 3=0.15 g;  
Zona 4=0.05 g). 
L'attuazione dell'ordinanza ha permesso di ridurre notevolmente la distanza fra la conoscenza 
scientifica consolidata e la sua traduzione in strumenti normativi e ha portato a progettare e 
realizzare costruzioni nuove, più sicure ed aperte all’uso di tecnologie innovative. 
Un aggiornamento dello studio di pericolosità di riferimento nazionale, allegato all’OPCM  
n. 3519 del 28 aprile 2006, ha fornito alle Regioni uno strumento aggiornato per la 
classificazione del proprio territorio, introducendo degli intervalli di accelerazione ag, con 
probabilità di superamento pari al 10% in 50 anni, da attribuire alle 4 zone sismiche. 
 
Zona 1  ag   0.25 
Zona 2  0.15   ag  0.25 
Zona 3  0.05   ag  0.15 
Zona 4  ag   0.05 
 
Nel rispetto degli indirizzi e criteri stabiliti a livello nazionale, alcune Regioni hanno classificato 
il territorio nelle quattro zone proposte, altre Regioni hanno classificato diversamente il proprio 
territorio, ad esempio adottando solo tre zone (zona 1, 2 e 3) e introducendo, in alcuni casi, delle 
sottozone per meglio adattare le norme alle caratteristiche di sismicità. 
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Con le NTC 2008, come specificato in precedenza, per ogni costruzione ci si deve riferire ad una 
accelerazione di riferimento “propria” individuata sulla base delle coordinate geografiche 
dell’area di progetto e in funzione della vita nominale dell’opera. Un valore di pericolosità di 
base, dunque, definito per ogni punto del territorio nazionale, su una maglia quadrata di 5-10 km 
di lato, indipendentemente dai confini amministrativi comunali. 
La classificazione sismica (zona sismica di appartenenza del Comune) rimane utile solo per la 
gestione della pianificazione e per il controllo del territorio da parte degli enti preposti (Regione, 
Genio civile, ecc.). 
2.2.1 Rischio sismico 
 
Le conseguenze di un terremoto, tuttavia, non sono sempre gravi: molto dipende infatti, dalle 
caratteristiche di resistenza delle costruzioni alle azioni di una scossa sismica. Questa 
caratteristica, o meglio la predisposizione di una costruzione ad essere danneggiata da una scossa 
sismica, si definisce vulnerabilità. Quanto più un edificio è vulnerabile (per tipologia, 
progettazione inadeguata, scadente qualità dei materiali e modalità di costruzione, scarsa 
manutenzione), tanto maggiori saranno le conseguenze che ci si deve aspettare in seguito alle 
oscillazioni cui la struttura sarà sottoposta. Infine, la maggiore o minore presenza di beni a 
rischio e, dunque, la conseguente possibilità di subire un danno (economico, in vite umane, ai 
beni culturali, ecc...), viene definita esposizione (di vite umane, beni economici, beni culturali).  
Il rischio sismico è determinato da una combinazione della pericolosità, della vulnerabilità e 
dell'esposizione ed è la misura dei danni che, in base al tipo di sismicità, di resistenza delle 
costruzioni e di antropizzazione (natura, qualità e quantità dei beni esposti), ci si può attendere in 
un dato intervallo di tempo.  
In Italia possiamo attribuire alla pericolosità sismica un livello medio-alto per la frequenza e 
l’intensità dei fenomeni che si susseguono. La penisola italiana, però, rispetto ad altri Paesi, 
come la California o il Giappone, nei quali la pericolosità è anche maggiore, ha una vulnerabilità 
molto elevata per la notevole fragilità del suo patrimonio edilizio, nonché del sistema 
infrastrutturale, industriale, produttivo e delle reti dei servizi. Il terzo fattore, l’esposizione, si 
attesta su valori altissimi, in considerazione dell’alta densità abitativa e della presenza di un 
patrimonio storico, artistico e monumentale unico al mondo. In questo senso è significativo 
l’evento del 1997 in Umbria e Marche che ha fortemente danneggiato circa 600 chiese e, 
emblematicamente, la Basilica di S. Francesco ad Assisi. 
L’Italia è dunque un paese ad elevato rischio sismico, inteso come perdite attese a seguito di un 
terremoto, in termini di vittime, danni alle costruzioni e conseguenti costi diretti e indiretti. 
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3 SCUOLA “E. DE AMICIS”, LIVORNO 
 
Questo lavoro di tesi prevede di analizzare il comportamento statico e sismico del fabbricato 
sede della scuola “Edmondo De Amicis”, nel Comune di Livorno. Nel presente capitolo sono 
riportate tutte le principali informazioni acquisite ed elaborate riguardanti l’immobile, preso in 
esame.  
3.1 Inquadramento generale 
3.1.1 Ubicazione 
 
La scuola “E. De Amicis” ha sede nel Comune di Livorno, tra via P. C. Ferrigni e viale G. 
Marconi, quindi risulta ubicata nella zona a sud-est dell’area urbana comunale.  
Si riporta di seguito un’immagine della Città di Livorno, dove è evidenziato il fabbricato 
denominato “Scuole Pubbliche 5° Circolo Didattico E. De Amicis”. 
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3.1.2 Descrizione del fabbricato 
 
L’edificio, realizzato in muratura portante agli inizi del ‘900, più precisamente intorno al 1908, 
ha una forma totalmente asimmetrica.  
La sede delle aule è caratterizzata da una forma ad L molto regolare, mentre sulla sinistra, quasi 
fosse solo accostato alla struttura e con una inclinazione di 69° rispetto alla porzione sud, si ha la 
zona delle segreterie e della palestra. Il fabbricato, la cui disposizione planimetrica risulta tutto 
sommato paragonabile ad una C, presenta poi un nucleo centrale sporgente, sede dei servizi 
igienici. Vi è anche la presenza di una casa del custode, ad un solo piano, attigua all’ala est della 
struttura. 
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L’edificio è suddiviso in due piani fuori terra, rialzati di alcuni gradini, con un’altezza di gronda 
di circa 13m. Il piano terra ha un altezza di interpiano di 5,2m, mentre il piano primo di 6,3m. 
Per accedere al piano superiore è presente una scala interna nell’ala ovest dell’edificio, oltre che 
una scala antincendio posta all’interno del cortile retrostante e un ascensore, realizzato in un 
secondo momento, anch’esso affacciato sul cortile interno. 
Vi è inoltre un sottotetto, cui è possibile accedere dall’ala est del fabbricato, nel quale l’altezza 
nel punto più alto non raggiunge i due metri, trattandosi di una copertura a padiglione. 
Il fabbricato si estende all’incirca per una lunghezza  di 73m ed una larghezza di 43m circa, su di 
un’area di 1570mq. 
 
 
 
 
 
Come si può vedere le apertura sono principalmente di due tipi, rettangolari quelle del piano 
terra e con un arco a sesto ribassato quelle del piano primo. Inoltre le aperture sono state 
realizzate tutte perfettamente  allineate l’una sopra l’altra secondo le buone regole del costruire 
in muratura. 
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3.2 Analisi storico-critica 
 
Secondo il § 8.5.1 delle NTC2008
[3]
, “ai fini di una corretta individuazione del sistema 
strutturale esistente e del suo stato di sollecitazione è importante ricostruire il processo di 
realizzazione e le successive modificazioni subite nel tempo dal manufatto, nonché gli eventi che lo 
hanno interessato.”  
Inoltre, al § C8.5.1 della Circolare applicativa
[4]
, si specifica che, “generalmente, quando si 
trattano costruzioni esistenti, può essere difficile disporre dei disegni originali di progetto 
necessari a ricostruirne la storia progettuale e costruttiva. Per le costruzioni, e in particolare per 
gli edifici a valenza culturale, storico-architettonica, è talvolta possibile, attraverso una ricerca 
archivistica, raccogliere una documentazione sufficientemente completa sulla loro storia 
edificatoria per ricostruire ed interpretare le diverse fasi edilizie.” 
Ed è proprio una ricerca archivistica, quello che è stato fatto nella prima fase di studio del 
fabbricato.  
3.2.1 Ricerca in Archivio Storico 
 
Durante la ricerca effettuata presso l’Archivio Storico del Comune di Livorno, sono stati trovati 
alcuni progetti, relativi alla scuola, i quali, probabilmente, facevano parte di una prima fase di 
progettazione e quindi non ancora definitivi. 
Tali progetti sono stati poi modificati, secondo le indicazioni di deliberazioni della Giunta 
Comunale, fino al raggiungimento del progetto finale, il quale coincide  con la struttura odierna. 
Nelle pagine seguenti si riportano alcune immagini dei progetti preliminari cui si è fatto 
riferimento. 
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Un primo progetto, molto diverso dal definitivo: 
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Un secondo progetto, altrettanto diverso dal definitivo, ma che probabilmente era arrivato fino 
all’esame della Giunta Comunale, la quale richiese alcune modifiche: 
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Insieme al progetto definitivo era presente un documento dell’Ufficio Tecnico del Municipio di 
Livorno, con data 16 Giugno 1908, avente come oggetto proprio “Secondo progetto di un nuovo 
edificio scolastico da costruirsi sull’area comunale fra via Nazionale e la via Coteto”. 
 
Nel presente documento si può osservare come si faccia riferimento ad un primo progetto, 
rappresentato nelle immagini precedenti, sulle cui basi è stato redatto un secondo progetto, con le 
modifiche suggerite dalla Deliberazione della Giunta Comunale del 24 Marzo 1908. 
Proseguendo nella lettura del documento, sono presenti alcune informazioni che confermano 
questa ipotesi. Viene infatti riportato lo spostamento delle latrine da un’estremità del fabbricato 
ad una posizione più centrale e, cosa molto importante, viene fatto riferimento all’aggiunta di 
un’ala dell’edificio, su via Nazionale, per la refezione scolastica e la cucina. 
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Quindi il progetto associato al documento, di cui non sono presenti delle piante, è il seguente: 
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3.3 Rilievo geometrico- strutturale 
 
Come indicato al § C8.5.2 della Circolare applicativa
[4], “un passo fondamentale 
nell’acquisizione dei dati necessari a mettere a punto un modello di calcolo accurato di un 
edificio esistente è costituito dalle operazioni di rilievo della geometria strutturale. Il rilievo si 
compone di un insieme di procedure relazionate e mirate alla conoscenza della geometria esterna 
delle strutture e dei dettagli costruttivi.” 
Si è proceduto, quindi, dapprima a un rilievo geometrico per individuare la geometria strutturale. 
Secondariamente si è proceduto a un rilievo tecnologico-costruttivo per individuare le varie 
componenti dell’edificio. 
Stabilita quindi la geometria dell’edificio, il passo successivo ha avuto come obiettivo quello di 
esplorare gli aspetti tecnici che condizionano in maniera incisiva il comportamento dell’edificio. 
In questa fase, quindi, sono stati valutati tutti i dettagli tecnici da tradurre correttamente nel 
modello di calcolo da realizzarsi in un secondo momento. 
3.3.1 Geometria del fabbricato 
 
Dopo aver effettuato alcuni sopralluoghi all’interno della struttura, è stato possibile riportare in 
pianta la geometria dell’edificio in maniera accurata, per quanto possibile, date le vaste 
dimensioni dell’immobile. Sempre per questo motivo è stato deciso, in accordo con tutti i 
relatori, di approfondire lo studio dell’intera struttura ad esclusione della sola ala ad ovest, quella 
dove sono ubicate le segreterie e la palestra. 
Per prima cosa si è ritenuto corretto individuare il sistema resistente, ovvero l’insieme di tutti 
quegli elementi strutturali in grado di incassare azioni dovute al normale svolgimento 
dell’attività, ad esempio carichi propri strutturali, carichi portati, carichi accidentali, o da eventi 
di rara frequenza, ad esempio l’azione sismica.  
Nel caso in esame, essendo la scuola concepita come una struttura in muratura, la maggior parte 
degli elementi resistenti è costituita dai setti murari e dalle fasce di piano con dimensioni 
variabili. Com’è noto dalla teoria, tali parti presentano un ottimo comportamento se sollecitati 
nel piano ma scarsissima resistenza se l’azione è applicata in direzione perpendicolare al loro 
sviluppo. 
Si riportano di seguito le piante del piano terra e del piano primo, integrate con due sezioni. 
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Pianta piano terra: 
 
 
 
Pianta piano primo: 
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Sezione A-A: 
 
 
 
 
Sezione B-B: 
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3.3.2 Dettagli costruttivi  
3.3.2.1 Solai di piano 
 
Per quanto riguarda i solai, detti anche orizzontamenti, questi svolgono la funzione molto 
importante di trasferire i carichi verticali alle murature sottostanti. Inoltre, come ampliamente 
specificato nei capitoli precedenti, se ben collegati e ammorsati alle murature portanti, e se rigidi 
nel proprio piano, questi sono determinanti nel funzionamento scatolare, e quindi nel corretto 
funzionamento dell’edificio in muratura nel suo insieme. 
Durante i rilievi svolti all’interno dell’edificio oggetto di studio, si è potuto constatare che i solai 
del primo orizzontamento sono realizzati con travi in ferro e voltine di mattoni. Questo tipo di 
solaio, con l’impiego delle travi in ferro, in sostituzione di quelle in legno, è entrato in uso a 
metà dell’ottocento, appena le industrie siderurgiche poterono immettere sul mercato travi  di 
ferro laminate, sagomate in modo opportuno ed ad un prezzo conveniente. 
 
 
 
Per prima cosa si è misurato lo spessore del solaio grazie alle misurazioni effettuate all’interno 
ed all’esterno dall’edificio, confrontandole con le altezze di interpiano e quelle dei sottofinestra. 
In questo modo si è potuto definire uno spessore del solaio approssimativamente pari a s=40cm, 
e si è potuto misurare una freccia delle voltine pari a f=23cm.  
Si riporta nella pagina seguente la pianta della struttura con indicata l’orditura dei solai in 
questione. 
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Non essendo stato fatto alcun tipo di saggio, ed essendo i solai tutti intonacati all’intradosso, se 
non addirittura controsoffittati in alcune stanze, non siamo in grado di esprimere indicazioni 
certe sui dettagli costruttivi del solaio.  
Si presume, vista l’epoca dell’edificio, che le travi in ferro, anche dette putrelle, all’interno del 
solaio, siano dei Normal Profilati. Per la scelta del profilo è stata presa in considerazione una 
prova di carico che è stata fatto il 5 Settembre 2012, all’interno della scuola, nell’aula 
nell’angolo Sud-Ovest dell’edificio. 
 
La prova di carico è stata eseguita con la seguente attrezzatura: 
 
 n.1 contenitore flessibile ad acqua per la formazione del carico; 
 
 n.7 flessimetri centesimali a filo per la misura degli spostamenti verticali. 
 
Il tutto per un sovraccarico pari a 400 kg/m
2
 su di un solaio con luce di 6,95m. 
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La disposizione dei flessimetri è la seguente: 
 
 
 
I risultati della prova di carico sono stati riportati nella seguente tabella: 
 
 
 
Dai risultati della prova si può vedere come l’abbassamento, misurato in corrispondenza della 
campata della trave in acciaio, arrivi a misurare 8,97mm nell’istante iniziale di applicazione del 
massimo sovraccarico prestabilito. 
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L’abbassamento in campata, freccia, di una trave con schema statico di doppio appoggio, può 
facilmente essere calcolato con la seguente formula: 
 
  
 
   
    
  
 
dove: 
 
q            carico distribuito sulla lunghezza della trave, pari a q = 4 · 1,15 = 4,6 kN/m; 
l             luce del solaio, pari a l = 6,95 m; 
E           modulo di elasticità dell’acciaio, pari a E = 210000 N/mm2; 
J            momento d’inerzia rispetto all’asse forte del profilo. 
 
La freccia, calcolata considerando il profilo IPN 280, risulta essere pari a δ=8,77mm, pressoché 
identica a quella misurata durante la prova di carico. In realtà, come accade nella maggior parte 
dei solai, il carico verticale non viene sostenuto dalla sola trave in acciaio, ma collaborano anche 
le voltine in mattoni ed i rinfianchi, anche se costituiti da materiale di riporto. Questo si nota dal 
fatto che, anche quelle travi in ferro che non sono direttamente caricate durante la prova, 
subiscono un abbassamento del 15% circa rispetto a quello massimo. 
 Quindi, per i motivi sopra detti, si è ipotizzato la presenza di un profilo inferiore, precisamente 
di un IPN 260, e si è considerato questo profilo nei calcoli svolti sui solai. 
Ad ogni modo durante la realizzazione degli interventi su questi solai, di cui si parlerà in seguito, 
sarà possibile verificare il reale profilo presente, e ripetere correttamente le verifiche effettuate, 
semplicemente misurando l’ala superiore del profilo e  confrontandola con le proprietà delle 
sezioni, presenti nei più comuni sagomari. Di seguito si riporta il particolare del solaio. 
 
 
Il secondo orizzontamento, invece, quello del piano superiore, è realizzato con una semplice 
orditura in legno ricoperta con del cannicciato, ed una intonacatura all’intradosso. 
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3.3.2.2 Solai di falda 
 
La copertura dell’edificio è la classica copertura a padiglione. Il solaio ha una inclinazione delle 
falde di circa 18°, ed è realizzato in legno secondo il classico schema alla “Lombarda”, che 
prevede degli elementi orizzontali portanti, gli arcarecci, su cui sono poggiati a loro volta dei 
travicelli. Il rivestimento di copertura è poi realizzato con delle mezzane e dei coppi. 
Nell’immagine seguente è possibile notare quanto detto, ed è possibile vedere anche l’orditura in 
legno che sorregge il cannicciato sottostante. 
 
Nell’immagine che segue si può notare che il solaio di copertura, in particolare gli arcarecci, 
poggiano su di una capriata composta. 
 
Più precisamente, lo schema della capriata in questione è quello della “capriata palladiana”.  
Essa è costituita dai seguenti elementi: due puntoni compressi, la catena, l’elemento orizzontale  
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che sopporta sforzi di trazione che  altrimenti andrebbero a gravare, sotto forma di forza 
orizzontale, sul punto di appoggio dei puntoni, il monaco, elemento verticale che raccorda e 
chiude le spinte dei puntoni, due saette o contraffissi, elementi con inclinazione opposta a quella 
dei puntoni che limitano la lunghezza di libera inflessione dei puntoni, scaricando sul monaco la 
forza di compressione a cui sono sottoposte; il monaco pertanto risulta essere ulteriormente teso.  
Non essendo stato possibile effettuare una misurazione diretta degli elementi costituenti il solaio 
di copertura e la capriata, si è andati a definire delle sezioni ipotetiche sulla base delle immagini 
acquisite e sulle luci presunte. Si presume, infatti, che le capriate siano state realizzate ad 
interasse di 4 o 5 metri variabile lungo tutto il fabbricato, per una larghezza della capriata stessa 
di quasi 11m. Le sezioni prescelte per la capriata sono le seguenti: 
 
 Puntone:  20 x 24 cm 
 Catena:  20 x 26 cm 
 Monaco:  20 x 22 cm 
 Saetta:  20 x 12 cm 
 
Per una più corretta definizione ed analisi dei carichi, sarebbe opportuno effettuare rilievi e 
misurazioni direttamente sulla copertura, così da conoscere le reali sezioni di tutti i componenti. 
Si presume che, in previsione di un effettivo intervento sul fabbricato, questo tipo di rilievo sia 
facilmente effettuabile. 
3.3.2.3 Tessitura muraria 
 
Fra i dettagli costruttivi da esaminare vi è senz’altro la tipologia della muratura e le sue 
caratteristiche costruttive. Le indagini da effettuare per individuare la tipologia della muratura 
sono innanzitutto di tipo visivo e sono condotte dopo la rimozione di una zona di intonaco di 
almeno 1mq, eseguita preferibilmente in corrispondenza degli angoli, al fine di individuare 
forma e dimensione dei blocchi di cui è costituita e anche le ammorsature tra le pareti murarie. 
Tali esami sono stati realizzati dal Comune di Livorno negli anni passati, purtroppo però non 
sono più presenti foto delle indagini eseguite e non è stato possibile visualizzare direttamente 
queste stonacature, perché le zone dove era stato rimosso l’intonaco sono state ricoperte con del 
nuovo materiale. Fortunatamente vi sono delle zone nella facciata principale dell’edificio con 
assenza di intonaco, per cui è stato comunque possibile identificare la tipologia muraria con cui è 
stato realizzato il fabbricato ad uso scolastico. Nella pagina seguente sono riportate le immagini 
di queste zone. 
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Dalle immagini è evidente come la tipologia muraria con cui è stata costruita la struttura portante 
dell’edificio sia proprio quella della muratura mista in pietrame disordinata, nella quale si 
trovano disposti anche dei ricorsi in mattoni.  
Il pietrame presenta una grande varietà di forme e dimensioni, inoltre gli elementi sembrano ben 
collegati tra loro da spessi giunti di malta. 
Va aggiunto che, durante i rilievi effettuati all’interno ed all’esterno dell’edificio, non sono stati 
riscontrati quadri fessurativi significativi, per cui si può ipotizzare per l’edificio oltre che una 
buona concezione della struttura in sé, anche una buona qualità della muratura. A conferma di ciò 
si riportano, nel capitolo successivo, ulteriori utili informazioni che sono state di importanza 
fondamentale nella definizione della caratteristiche meccaniche del materiale muratura e quindi 
nell’intera analisi dell’edificio. 
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3.4 Caratterizzazione meccanica dei materiali 
 
Come ci dice la normativa al § 8.5.3 NTC2008
[3]
, “per conseguire un’adeguata conoscenza della 
caratteristiche dei materiali e del loro degrado, ci si baserà su documentazione già disponibile, su 
verifiche visive in sito e su indagini sperimentali. [...] I valori delle resistenze meccaniche dei 
materiali vengono valutati sulla base delle prove effettuate sulla struttura e prescindono dalle 
classi discretizzate previste nelle norme per le nuove costruzioni.” 
3.4.1 Livelli di conoscenza e fattori di confidenza 
 
La normativa, al § C8A.1.A della Circolare applicativa
[4], ci dice che “la conoscenza della 
costruzione in muratura oggetto della verifica è di fondamentale importanza ai fini di 
un’adeguata analisi, e può essere conseguita con diversi livelli di approfondimento, in funzione 
dell’accuratezza delle operazioni di rilievo, dell’analisi storica e delle indagini sperimentali.” 
Inoltre, al § 8.5.3 NTC2008
[3], si specifica come “sulla base degli approfondimenti effettuati 
nelle fasi conoscitive esaustivamente descritte, saranno individuati i “livelli di conoscenza” dei 
diversi parametri coinvolti nel modello [...], e definiti i correlati fattori di confidenza, da 
utilizzare con ulteriori coefficienti parziali di sicurezza che tengono conto delle carenze nella 
conoscenza dei parametri del modello.” 
 I livelli di conoscenza, indicati al § C8A.1.A.4 della Circolare applicativa
[4]
, sono i seguenti: 
 
 il livello di conoscenza LC3 si intende raggiunto quando siano stati effettuati il rilievo 
geometrico, verifiche in situ estese ed esaustive sui dettagli costruttivi, indagini in situ 
esaustive sulle proprietà dei materiali; il corrispondente fattore di confidenza è FC=1; 
 
 il livello di conoscenza LC2 si intende raggiunto quando siano stati effettuati il rilievo 
geometrico, verifiche in situ estese ed esaustive sui dettagli costruttivi ed indagini in situ 
estese sulle proprietà dei materiali; il corrispondente fattore di confidenza è FC=1.2; 
 
 il livello di conoscenza LC1 si intende raggiunto quando siano stati effettuati il rilievo 
geometrico, verifiche in situ limitate sui dettagli costruttivi ed indagini in situ limitate 
sulle proprietà dei materiali; il corrispondente fattore di confidenza è FC=1.35. 
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Nello specifico il § C8A.1.A.2 della Circolare applicativa
[4]
 dice che “i dettagli costruttivi da 
esaminare sono relativi ai seguenti elementi:  
 
a) qualità del collegamento tra pareti verticali; 
 
b) qualità del collegamento tra orizzontamenti e pareti ed eventuale presenza di cordoli di 
piano o di altri dispositivi di collegamento; 
 
c) esistenza di architravi strutturalmente efficienti al di sopra delle aperture; 
 
d) presenza di elementi strutturalmente efficienti atti ad eliminare le spinte eventualmente 
presenti; 
 
e) presenza di elementi, anche non strutturali, ad elevata vulnerabilità; 
 
f) tipologia della muratura (a un paramento, a due o più paramenti, con o senza 
riempimento a sacco, con o senza collegamenti trasversali, etc.), e sue caratteristiche 
costruttive (eseguita in mattoni o in pietra, regolare, irregolare, etc.). 
 
Si distinguono: 
 
 Verifiche in-situ limitate: sono basate su rilievi di tipo visivo effettuati ricorrendo, 
generalmente, a rimozione dell'intonaco e saggi nella muratura che consentano di 
esaminarne le caratteristiche sia in superficie che nello spessore murario, e di 
ammorsamento tra muri ortogonali e dei solai nelle pareti. I dettagli costruttivi di cui ai 
punti a) e b) possono essere valutati anche sulla base di una conoscenza appropriata delle 
tipologie dei solai e della muratura. In assenza di un rilievo diretto, o di dati 
sufficientemente attendibili, è opportuno assumere, nelle successive fasi di modellazione, 
analisi e verifiche, le ipotesi più cautelative. 
 
 Verifiche in-situ estese ed esaustive: sono basate su rilievi di tipo visivo, effettuati 
ricorrendo, generalmente, a saggi nella muratura che consentano di esaminarne le 
caratteristiche sia in superficie che nello spessore murario, e di ammorsamento tra muri 
ortogonali e dei solai nelle pareti. L’esame degli elementi di cui ai punti da a) ad f) è 
opportuno sia esteso in modo sistematico all’intero edificio.” 
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Al § C8A.1.A.3 della Circolare applicativa
[4]
 si dice come “l’esame della qualità muraria e 
l’eventuale valutazione sperimentale delle caratteristiche meccaniche hanno come finalità 
principale quella di stabilire se la muratura in esame è capace di un comportamento strutturale 
idoneo a sostenere le azioni statiche e dinamiche prevedibili per l’edificio in oggetto, tenuto 
conto delle categorie di suolo [...].  
Di particolare importanza risulta la presenza o meno di elementi di collegamento trasversali (es. 
diatoni), la forma, tipologia e dimensione degli elementi, la tessitura, l’orizzontalità delle 
giaciture, il regolare sfalsamento dei giunti, la qualità e consistenza della malta. 
Di rilievo risulta anche la caratterizzazione di malte (tipo di legante, tipo di aggregato, rapporto 
legante/aggregato, livello di carbonatazione), e di pietre e/o mattoni (caratteristiche fisiche e 
meccaniche) mediante prove sperimentali. Malte e pietre sono prelevate in situ, avendo cura di 
prelevare le malte all’interno (ad almeno 5-6 cm di profondità nello spessore murario). 
 
Si distinguono: 
 
 Indagini in-situ limitate: servono a completare le informazioni sulle proprietà dei 
materiali ottenute dalla letteratura, o dalle regole in vigore all’epoca della costruzione, e 
per individuare la tipologia della muratura. Sono basate su esami visivi della superficie 
muraria. Tali esami visivi sono condotti dopo la rimozione di una zona di intonaco di 
almeno 1m x 1m, al fine di individuare forma e dimensione dei blocchi di cui è costituita, 
eseguita preferibilmente in corrispondenza degli angoli, al fine di verificare anche le 
ammorsature tra le pareti murarie. E’ da valutare, anche in maniera approssimata, la 
compattezza della malta. Importante è anche valutare la capacità degli elementi murari di 
assumere un comportamento monolitico in presenza delle azioni, tenendo conto della 
qualità della connessione interna e trasversale attraverso saggi localizzati, che interessino 
lo spessore murario. 
 
 Indagini in-situ estese: le indagini di cui al punto precedente sono effettuate in maniera 
estesa e sistematica, con saggi superficiali ed interni per ogni tipo di muratura presente. 
Prove con martinetto piatto doppio e prove di caratterizzazione della malta (tipo di 
legante, tipo di aggregato, rapporto legante/aggregato, etc.), e eventualmente di pietre e/o 
mattoni (caratteristiche fisiche e meccaniche) consentono di individuare la tipologia della 
muratura. È opportuna una prova per ogni tipo di muratura presente. Metodi di prova non 
distruttivi (prove soniche, prove sclerometriche, penetrometriche per la malta, etc.) 
possono essere impiegati a complemento delle prove richieste. Qualora esista una chiara, 
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comprovata corrispondenza tipologica per materiali, pezzatura dei conci, dettagli 
costruttivi, in sostituzione delle prove sulla costruzione oggetto di studio possono essere 
utilizzate prove eseguite su altre costruzioni presenti nella stessa zona. Le Regioni 
potranno, tenendo conto delle specificità costruttive del proprio territorio, definire zone 
omogenee a cui riferirsi a tal fine. 
 
 Indagini in-situ esaustive: servono per ottenere informazioni quantitative sulla resistenza 
del materiale. In aggiunta alle verifiche visive, ai saggi interni ed alle prove di cui ai 
punti precedenti, si effettua una ulteriore serie di prove sperimentali che, per numero e 
qualità, siano tali da consentire di valutare le caratteristiche meccaniche della muratura. 
La misura delle caratteristiche meccaniche della muratura si ottiene mediante esecuzione 
di prove, in situ o in laboratorio (su elementi non disturbati prelevati dalle strutture 
dell’edificio). Le prove possono in generale comprendere prove di compressione 
diagonale su pannelli o prove combinate di compressione verticale e taglio. Metodi di 
prova non distruttivi possono essere impiegati in combinazione, ma non in completa 
sostituzione di quelli sopra descritti. Qualora esista una chiara, comprovata 
corrispondenza tipologica per materiali, pezzatura dei conci, dettagli costruttivi, in 
sostituzione delle prove sulla costruzione oggetto di studio possono essere utilizzate 
prove eseguite su altre costruzioni presenti nella stessa zona. Le Regioni potranno, 
tenendo conto delle specificità costruttive del proprio territorio, definire zone omogenee a 
cui riferirsi a tal fine.” 
 
La relazione tra livelli di conoscenza e fattori di confidenza è sintetizzata nella tabella C8A.1.1 
riportata di seguito. Si riporta, inoltre, la tabella C8A.2.1 cui viene fatto riferimento. 
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Per quanto riguarda la struttura in esame, non sono state effettuate verifiche o indagini estese o 
esaustive, ma solo rilievi di tipo visivo. Per questo motivo dovremmo ricadere, almeno allo stato 
attuale, nel livello di conoscenza LC1.  
In realtà, in previsione di indagini e verifiche che verranno sicuramente effettuate sulla struttura 
nella fase che precederà gli interventi di consolidamento, di cui si parlerà in seguito, e poiché si 
hanno a disposizione i risultati di prove in situ realizzate su un altro edificio del Comune di 
Livorno, ovvero il Mercato delle Vettovaglie, risalente allo stesso periodo storico della scuola De 
Amicis, e realizzato con una tipologia di materiali che trova chiara corrispondenza con questi, si 
può ipotizzare di ricadere nel livello di conoscenza LC2. Pertanto il Fattore di Confidenza che 
sarà utilizzato è FC=1,2. 
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3.4.2 Caratteristiche meccaniche della muratura 
 
Come anticipato, per le proprietà meccaniche della muratura della scuola in esame, sono stati 
utilizzati i risultati ottenuti da prove effettuate in situ su un altro edificio del Comune di Livorno, 
ovvero il Mercato delle Vettovaglie. Questo è stato possibile in quanto i due edifici sono situati 
nella stessa zona, risalgono ad uno stesso periodo storico, in quanto il Mercato è stato costruito 
alla fine del 1800, e vi è una corrispondenza tipologica dei materiali utilizzati.  
Le prove che furono eseguite sulla struttura del Mercato delle Vettovaglie, furono effettuate, 
all’inizio degli anni 2000, dal Comune di Livorno, in collaborazione con il Dipartimento di 
Ingegneria Strutturale dell’Università di Pisa.  
La tessitura muraria descritta nelle indagini e riportata nella documentazione
[5]
 risulta essere 
delle stessa composizione di quella della scuola, ovvero una “muratura mista di pietrame non 
squadrato nella quale si trovano disposti, ad intervalli irregolari, dei ricorsi di mattoni. Il 
pietrame utilizzato presenta una grande varietà di forma e dimensioni (la maggior parte presenta 
dimensioni caratteristiche comprese tra 10 cm e 40 cm) e gli elementi lapidei e di laterizio sono 
ben collegati tra loro da spessi giunti di malta di spessore variabile (la maggior parte tra 1,5 cm e 
2,5 cm). [...] Le indagini sulle murature [...] hanno avuto come scopo principale quello di 
permettere la valutazione delle proprietà meccaniche degli elementi murari componenti 
l’edificio. Le indagini sperimentali si sono articolate in:  
 
 un’ispezione visiva preliminare;  
 
 16 carotaggi;  
 
 16 prospezioni con sonda televisiva all’interno di fori realizzati mediante carotaggi nelle 
murature dell’edificio;  
 
 6 prove con martinetto piatto singolo per la misura dello stato di sollecitazione delle 
murature;  
 
 6 prove con martinetti piatti doppi paralleli per la determinazione delle caratteristiche di 
deformabilità delle murature;  
 
 20 prove di rottura a compressione e due a flessione su provini ricavati dai campioni 
estratti dalle murature.  
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Le prove di laboratorio ed i carotaggi furono eseguiti dai tecnici del Laboratorio per le 
Esperienze sui Materiali da Costruzione, allora annesso al Dipartimento di Ingegneria Strutturale 
[...].  
Le prove con martinetti doppi paralleli hanno consentito di valutare la curva di risposta della 
muratura per compressioni verticali, mediante la costruzione per punti del diagramma sforzi-
deformazioni. [...] Per ogni prova sono stati stimati: il valore medio del modulo elastico (E) nel 
tratto lineare del diagramma, il valore della tensione al termine di detto tratto lineare (σel) e 
quello della massima compressione applicata (σmax). Inoltre sono stati valutati il modulo elastico 
tangente alla curva di carico in corrispondenza della massima tensione di compressione (E
*
) e la 
deformazione residua al termine della prova (εres). Una sintesi dei risultati è portata nella tabella 
seguente.” 
 
 
Il valore della resistenza a compressione massima media, ottenuto dai risultati dalle prove con 
martinetti doppi, risulta essere σm= 2,5 MPa. 
Le indagini di laboratorio hanno compreso anche una prova di compressione condotta su un 
campione di malta. Il provino cubico di circa 4cm di spessore che è stato confezionato e 
sottoposto ad una prova di rottura a compressione ha evidenziato una tensione media di rottura 
pari a 4,1 MPa. Dalla relazione
[5]
 si evince che “il valore della tensione di rottura a compressione 
indica che la malta in esame è di ottima qualità, come confermato dall’analisi chimica nel 
microscopio elettronico, SEM, che la qualificano come una malta idraulica.” 
Trovandoci ad un livello di conoscenza pari ad LC2, la normativa ci impone di utilizzare, come 
valori di resistenza e di modulo elastico, quelli medi all’interno dell’intervallo della Tabella 
C8A.2.1 relativi alla muratura in pietrame disordinata, riportati di seguito. 
 
Tipologia di muratura 
fm 
(N/mm
2
) 
τ0 
(N/mm
2
) 
E 
(N/mm
2
) 
G 
(N/mm
2
) 
Muratura in pietrame disordinata 1,4 0,026 870 290 
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Dal § C8A.2 della Circolare applicativa
[4]
 si legge che “nel caso delle murature storiche, i valori 
indicati nella Tabella C8A.2.1 (relativamente alle prime sei tipologie) sono da riferirsi a 
condizioni di muratura con malta di scadenti caratteristiche, giunti non particolarmente sottili ed 
in assenza di ricorsi o listature che, con passo costante, regolarizzino la tessitura ed in particolare 
l’orizzontalità dei corsi. Inoltre si assume che, per le murature storiche, queste siano a paramenti 
scollegati, ovvero manchino sistematici elementi di connessione trasversale (o di ammorsamento 
per ingranamento tra i paramenti murari). [...] 
Nel caso in cui la muratura presenti caratteristiche migliori rispetto ai suddetti elementi di 
valutazione, le caratteristiche meccaniche saranno ottenute, a partire dai valori di Tabella 
C8A.2.1, applicando coefficienti migliorativi fino ai valori indicati nella Tabella C8A.2.2, 
secondo le seguenti modalità: 
 
 malta di buone caratteristiche: si applica il coefficiente indicato in Tabella C8A.2.2, 
diversificato per le varie tipologie, sia ai parametri di resistenza (fm e D0), sia ai moduli 
elastici (E e G); 
 
 giunti sottili (< 10 mm): si applica il coefficiente, diversificato per le varie tipologie, sia 
ai parametri di resistenza (fm e D0), sia ai moduli elastici (E e G); nel caso della 
resistenza a taglio l’incremento percentuale da considerarsi è metà rispetto a quanto 
considerato per la resistenza a compressione; nel caso di murature in pietra naturale è 
opportuno verificare che la lavorazione sia curata sull’intero spessore del paramento. 
 
 presenza di ricorsi (o listature): si applica il coefficiente indicato in tabella ai soli 
parametri di resistenza (fm e D0); tale coefficiente ha significato solo per alcune tipologie 
murarie, in quanto nelle altre non si riscontra tale tecnica costruttiva; 
 
 presenza di elementi di collegamento trasversale tra i paramenti: si applica il coefficiente 
indicato in tabella ai soli parametri di resistenza (fm e D0); tale coefficiente ha significato 
solo per le murature storiche, in quanto quelle più recenti sono realizzate con una 
specifica e ben definita tecnica costruttiva ed i valori in Tabella C8A.2.1 rappresentano 
già la possibile varietà di comportamento.” 
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Alla luce di quanto sopra descritto si è deciso di utilizzare i coefficienti correttivi da applicarsi in 
presenza di malta di buone caratteristiche e in presenza di ricorsi. Quindi, nella modellazione 
della struttura saranno utilizzati i seguenti valori delle caratteristiche meccaniche, calcolati con la 
somma della modifica determinata dalle singole correzioni, applicate singolarmente al valore 
base del parametro da modificare: 
 
Tipologia di muratura 
fm 
(N/mm
2
) 
τ0 
(N/mm
2
) 
E 
(N/mm
2
) 
G 
(N/mm
2
) 
Muratura in pietrame disordinata 2,52 0,047 1305 435 
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3.5 Vita nominale, classe d’uso e periodo di riferimento 
3.5.1 Vita nominale 
 
Come indicato al § 2.4.1 delle NTC2008
[3], “la vita nominale di un'opera strutturale VN è intesa 
come numero di anni nel quale la struttura, purché soggetta alla manutenzione ordinaria, deve 
poter essere usata per lo scopo al quale è destinata. La vita nominale dei diversi tipi di opere è 
quella riportata nella Tab. 2.4.I.” 
 
 
 
Nello specifico è stato assunto un valore di VN  pari a 50 anni. 
3.5.2 Classe d’uso 
 
Come indicato al § 2.4.2 delle NTC2008
[3], “in presenza di azioni sismiche, con riferimento alle 
conseguenze di una interruzione di operatività o di un eventuale collasso, le costruzioni sono 
suddivise in classi d’uso così definite: 
 
Classe I: Costruzioni con presenza solo occasionale di persone, edifici agricoli. 
 
Classe II: Costruzioni il cui uso preveda normali affollamenti, senza contenuti pericolosi per 
                 l’ambiente e senza funzioni pubbliche e sociali essenziali. Industrie con attività non  
                 pericolose per l’ambiente. Ponti, opere infrastrutturali, reti viarie non ricadenti in  
                 Classe d’uso III o in Classe d’uso IV, reti ferroviarie la cui interruzione non provochi  
                 situazioni di emergenza. Dighe il cui collasso non provochi conseguenze rilevanti. 
 
Classe III: Costruzioni il cui uso preveda affollamenti significativi. Industrie con attività  
                  pericolose per l’ambiente. Reti viarie extraurbane non ricadenti in Classe d’uso IV.  
                  Ponti e reti ferroviarie la cui interruzione provochi situazioni di emergenza. Dighe  
                  rilevanti per le conseguenze di un loro eventuale collasso. 
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Classe IV: Costruzioni con funzioni pubbliche o strategiche importanti, anche con riferimento  
                 alla gestione della protezione civile in caso di calamità. Industrie con attività  
                 particolarmente pericolose per l’ambiente. Reti viarie di tipo A o B, di cui al D.M. 5  
                 novembre 2001, n. 6792, “Norme funzionali e geometriche per la costruzione delle  
                 strade”, e di tipo C quando appartenenti ad itinerari di collegamento tra capoluoghi di  
                 provincia non altresì serviti da strade di tipo A o B. Ponti e reti ferroviarie di  
                 importanza critica per il mantenimento delle vie di comunicazione, particolarmente  
                 dopo un evento sismico. Dighe connesse al funzionamento di acquedotti e a impianti  
                 di produzione di energia elettrica. 
 
Di seguito, al § C2.4.2 della Circolare applicativa
[4]
, “per quanto riguarda le classi d’uso III e IV, 
definizioni più dettagliate sono contenute nel Decreto del Capo Dipartimento della Protezione 
Civile n. 3685 del 21 ottobre 2003 [...]. A titolo di esempio, in classe III ricadono scuole, teatri, 
musei, in quanto edifici soggetti ad affollamento e con la presenza contemporanea di comunità di 
dimensioni significative.”  
Quindi la struttura in oggetto ricade in Classe III. 
 
3.5.3 Periodo di riferimento per l’azione sismica 
 
Il § 2.4.3 delle NTC2008
[3]
 specifica che “le azioni sismiche su ciascuna costruzione vengono 
valutate in relazione ad un periodo di riferimento VR che si ricava, per ciascun tipo di 
costruzione, moltiplicandone la vita nominale VN per il coefficiente di uso CU: 
 
VR = VN · CU 
 
Il valore del coefficiente d'uso CU è definito, al variare della classe d'uso, come mostrato in 
Tabella 2.4.II.  
 
 
 
Se VR  35 anni si pone comunque VR = 35 anni.” 
 
Nello specifico risulta VR = 75 anni. 
3.  SCUOLA “E. DE AMICIS”, LIVORNO 
57 
 
3.6 Interventi di prevenzione sismica 
3.6.1 Classificazione degli interventi 
  
Nel § 8.4 NTC2008
[3], “si individuano le seguenti categorie di intervento: 
 
 interventi di adeguamento atti a conseguire i livelli di sicurezza previsti dalle norme; 
 
 interventi di miglioramento atti ad aumentare la sicurezza strutturale esistente, pur senza 
necessariamente raggiungere i livelli richiesti dalle presenti norme; 
 
 riparazioni o interventi locali che interessino elementi isolati, e che comunque 
comportino un miglioramento delle condizioni di sicurezza preesistenti.” 
 
3.6.1.1 Intervento di adeguamento 
 
Secondo il § 8.4.1 NTC2008
[3], “è fatto obbligo di procedere alla valutazione della sicurezza e, 
qualora necessario, all’adeguamento della costruzione, a chiunque intenda: 
 
a) sopraelevare la costruzione; 
 
b) ampliare la costruzione mediante opere strutturalmente connesse alla costruzione; 
 
c) apportare variazioni di classe e/o di destinazione d’uso che comportino incrementi dei 
carichi globali in fondazione superiori al 10%; resta comunque fermo l’obbligo di 
procedere alla verifica locale delle singole parti e/o elementi della struttura, anche se 
interessano porzioni limitate della costruzione; 
 
d) effettuare interventi strutturali volti a trasformare la costruzione mediante un insieme 
sistematico di opere che portino ad un organismo edilizio diverso dal precedente. 
 
In ogni caso, il progetto dovrà essere riferito all’intera costruzione e dovrà riportare le verifiche 
dell’intera struttura post-intervento [...]. 
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3.6.1.2 Intervento di miglioramento 
 
Al § C8.4.2 della Circolare applicativa
[4]
 si dice che, “in generale ricadono in questa categoria 
tutti gli interventi che, non rientrando nella categoria dell’adeguamento, fanno variare 
significativamente la rigidezza, la resistenza e/o la duttilità dei singoli elementi o parti strutturali 
e/o introducono nuovi elementi strutturali, così che il comportamento strutturale locale o globale, 
particolarmente rispetto alle azioni sismiche, ne sia significativamente modificato. Ovviamente 
la variazione dovrà avvenire in senso migliorativo, ad esempio impegnando maggiormente gli 
elementi più resistenti, riducendo le irregolarità in pianta e in elevazione, trasformando i 
meccanismi di collasso da fragili a duttili.” 
Inoltre, al § 8.4.2 NTC2008
[3], è specificato che “il progetto e la valutazione della sicurezza 
dovranno essere estesi a tutte le parti della struttura potenzialmente interessate da modifiche di 
comportamento, nonché alla struttura nel suo insieme.”  
3.6.1.3 Riparazione o intervento locale 
 
Al § C8.4.3 della Circolare applicativa
[4]
 si dice che, “rientrano in questa tipologia tutti gli 
interventi di riparazione, rafforzamento o sostituzione di singoli elementi strutturali (travi, 
architravi, porzioni di solaio, pilastri, pannelli murari) o parti di essi, non adeguati alla funzione 
strutturale che debbono svolgere, a condizione che l’intervento non cambi significativamente il 
comportamento globale della struttura, soprattutto ai fini della resistenza alle azioni sismiche, a 
causa di una variazione non trascurabile di rigidezza o di peso. 
Può rientrare in questa categoria anche la sostituzione di coperture e solai, solo a condizione che 
ciò non comporti una variazione significativa di rigidezza nel proprio piano, importante ai fini 
della ridistribuzione di forze orizzontali, né un aumento dei carichi verticali statici. 
Interventi di ripristino o rinforzo delle connessioni tra elementi strutturali diversi (ad esempio tra 
pareti murarie, tra pareti e travi o solai, anche attraverso l’introduzione di catene/tiranti) ricadono 
in questa categoria, in quanto comunque migliorano anche il comportamento globale della 
struttura, particolarmente rispetto alle azioni sismiche. 
Infine, interventi di variazione della configurazione di un elemento strutturale, attraverso la sua 
sostituzione o un rafforzamento localizzato (ad esempio l’apertura di un vano in una parete 
muraria, accompagnata da opportuni rinforzi) possono rientrare in questa categoria solo a 
condizione che si dimostri che la rigidezza dell’elemento variato non cambi significativamente e 
che la resistenza e la capacità di deformazione, anche in campo plastico, non peggiorino ai fini 
del comportamento rispetto alle azioni orizzontali.” 
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3.6.2 La “De Amicis” bene del patrimonio culturale vincolato 
 
L’edificio oggetto del presente studio, la scuola “E. De Amicis”, risulta essere un immobile 
facente parte di quel patrimonio culturale costituito da beni culturali e paesaggistici, secondo il 
Decreto Legislativo, 22/01/2004 n°42, “Codice dei beni culturali e del paesaggio”[6].   
Infatti, nella Parte II – Beni culturali del suddetto Decreto Legislativo, più precisamente 
all’Articolo 10, comma 1[6], si può leggere: “Sono beni culturali le cose immobili e mobili 
appartenenti allo Stato, alle regioni, agli altri enti pubblici territoriali, nonché ad ogni altro ente 
ed istituto pubblico e a persone giuridiche private senza fine di lucro, ivi compresi gli enti 
ecclesiastici civilmente riconosciuti, che presentano interesse artistico, storico, archeologico o 
etnoantropologico.” 
Proseguendo si trova specificato, sempre nella Parte II – Beni culturali, all’Articolo 12, comma 
1
[6]: “Le cose indicate all'articolo 10, comma 1, che siano opera di autore non più vivente e la cui 
esecuzione risalga ad oltre cinquanta anni, se mobili, o ad oltre settanta anni, se immobili, sono 
sottoposte alle disposizioni della presente Parte fino a quando non sia stata effettuata la verifica 
di cui al comma 2.” 
La scuola risulta quindi essere un bene vincolato. La norma al § 8.4
[3]
, a seguito della 
classificazione degli interventi, specifica che “per i beni di interesse culturale in zone dichiarate a 
rischio sismico, ai sensi del comma 4 dell’art. 29 del D. lgs. 22 gennaio 2004, n. 42 “Codice dei 
beni culturali e del paesaggio”, è in ogni caso possibile limitarsi ad interventi di miglioramento 
effettuando la relativa valutazione della sicurezza.” 
L’Articolo 29, comma 1, del D. lgs n°42, all’interno del Capo III – Sezione II – Misure di 
conservazione
[6], specifica: “La conservazione del patrimonio culturale è assicurata mediante una 
coerente, coordinata e programmata attività di studio, prevenzione, manutenzione e restauro.” 
Mentre al comma 4
[6], enuncia: “Per restauro si intende l'intervento diretto sul bene attraverso un 
complesso di operazioni finalizzate all'integrità materiale ed al recupero del bene medesimo, alla 
protezione ed alla trasmissione dei suoi valori culturali. Nel caso di beni immobili situati nelle 
zone dichiarate a rischio sismico in base alla normativa vigente, il restauro comprende 
l'intervento di miglioramento strutturale.” 
3.6.3 Indicatore di rischio 
 
Definita la categoria di intervento della struttura oggetto di tesi, ovvero il miglioramento, è 
possibile procedere con la definizione dell’indicatore di rischio sismico dell’edificio, associato 
all’intervento di miglioramento. 
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La Regione Toscana, nelle Direttive regionali D.2.9 , “Istruzioni Tecniche per la redazione degli 
elaborati progettuali degli interventi di prevenzione e riduzione del rischio sismico degli edifici 
pubblici strategici e rilevanti” [7], specifica che “gli interventi di miglioramento sismico devono 
consentire il raggiungimento dell’indicatore di rischio superiore a 0,65, [...]” calcolato 
secondo quanto riportato di seguito. 
Le D.2.9.
 [7]
 continuano specificando che “la valutazione della sicurezza viene condotta in 
generale con riferimento allo stato limite ultimo di salvaguardia della vita (SLV).” 
Essa deve essere finalizzata alla determinazione dell’entità massima delle azioni, considerate 
nelle combinazioni di carico di progetto, che la struttura è capace di sostenere con i margini di 
sicurezza richiesti dalle NTC 2008, definiti dai coefficienti parziali sulle azioni e sui materiali. 
 
Da un punto di vista operativo la valutazione della sicurezza consiste nei seguenti passaggi, 
sempre indicati nelle D.2.9.
 [7]
: 
 
1. determinazione della “domanda”, espressa in termini di periodo di ritorno dell’azione 
sismica di riferimento.  
Nel caso specifico di edificio scolastico (classe d’uso III), la domanda è esprimibile nel 
seguente modo: 
     
  
         
                      
 
2. determinazione della “capacità” sismica dell’edificio, espressa in termini di periodo di 
ritorno (TR,C) dell’azione sismica corrispondente al raggiungimento dello stato limite 
ultimo considerato. 
 
3. definizione dell’indice di rischio come rapporto tra capacità/domanda  
 
     
    
   
 
 
 
con a=0.41. 
 
Dalla equazione appena espressa, imponendo che l’indice di rischio debba raggiungere almeno il 
valore di 0,65, è possibile calcolare il valore della minima capacità sismica che la struttura deve 
essere in grado di sviluppare, in termini di periodo di ritorno. Per cui si ha che:  
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3.7 Dati geotecnici  
 
In considerazione dello studio della scuola “E. De Amicis”, al fine di definire un contesto 
stratigrafico dettagliato e le qualità litologico-tecniche dei terreni interessati, è stata presa in 
considerazione una relazione geologico-tecnica, elaborata nel Novembre 2011, che accompagna 
la Variante al Regolamento Urbanistico riguardante un’area del Quartiere di Coteto. 
Si ritiene che i dati provenienti da questa relazione siano validi per lo studio e l’analisi della 
struttura sede della scuola in quanto sono stati realizzati in terreni non troppo distanti. 
 
 
 
In questa relazione geologico-tecnica sono stati utilizzati, a loro volta, come riferimento, i dati 
provenienti da altri studi in adiacenza ai terreni in studio e ritenuti validi: 
 
 Relazione geologico-tecnica di supporto al Progetto di Bonifica del punto vendita Kuwait 
Petroleum di Viale Boccaccio n° 21, per la quale sono stati eseguiti n. 4 sondaggi a 
carotaggio continuo nel 2007. 
 
 Piano di Caratterizzazione della Centrale Telecom di Via Meucci, per il quale sono stati 
eseguiti n. 3 sondaggi a carotaggio continuo attrezzati a piezometro, realizzati nel 2005; 
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3.7.1 Caratteristiche del terreno 
 
La stratigrafia “tipo”, che evidenzia un assetto di semplice giacitura sovrapposta per strati sub-
orizzontali, con i principali dati geotecnici può essere sintetizzata con la seguente sequenza: 
 
 da p.c. a -0,5 m da p.c.:           terreno vegetale; 
 
 da -0,5 m a -3,0 m da p.c.:      limo sabbioso marrone ocra con concrezioni carbonatiche; 
 
       γ = 1850 kg/m3         φ = 32°         c’ = 0,01 kg/cm2       cu = 0,6 – 0,7 kg/cm
2
 
 
 da -3,0 m a -8,0 m da p.c.:       sabbia fine e media di colore marrone chiaro con presenza   
                                                 di sporadica “panchina”; 
 
       γ = 1800 kg/m3         φ = 36°          
 
 oltre i -8,0 m da p.c.:               limo argilloso / argilla limosa, di color grigio piombo,  
                                                plastica e mediamente consistente; 
 
       γ = 1950 kg/m3         φ = 23°         cu = 0,7 – 1,2 kg/cm
2
 
 
Si veda sezione stratigrafica tipo: 
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Si riportano alcune delle stratigrafie realizzate grazie a perforazioni a carotaggio continuo dalle 
ditte esecutrici: 
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3.7.2 Modellazione sismica 
 
Al § 3.2 NTC2008
[3]
 è indicato che “le azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il 
rispetto dei diversi stati limite considerati, si definiscono a partire dalla "pericolosità sismica di 
base" del sito di costruzione. Essa costituisce l'elemento di conoscenza primario per la 
determinazione delle azioni sismiche.  
La pericolosità sismica è definita in termini di accelerazione orizzontale massima attesa ag in 
condizioni di campo libero su sito di riferimento rigido con superficie topografica orizzontale 
[...].” 
Inoltre, al § C3.2.2 della Circolare applicativa
[4], viene specificato che “le condizioni del sito di 
riferimento rigido in generale non corrispondono a quelle effettive. È necessario, pertanto, tenere 
conto delle condizioni stratigrafiche del volume di terreno interessato dall'opera ed anche delle 
condizioni topografiche, poiché entrambi questi fattori concorrono a modificare l'azione sismica 
in superficie rispetto a quella attesa su un sito rigido con superficie orizzontale. Tali modifiche, 
in ampiezza, durata e contenuto in frequenza, sono il risultato della risposta sismica locale. 
Si denomina "risposta sismica locale" l'azione sismica quale emerge in "superficie" a seguito 
delle modifiche, in ampiezza, durata e contenuto in frequenza, subite trasmettendosi dal substrato 
rigido. [...] 
Le modifiche sopra citate corrispondo a: 
 
 effetti stratigrafici legati alla successione stratigrafica, alle proprietà meccaniche dei 
terreni, alla geometria del contatto tra il substrato rigido e i terreni sovrastanti ed alla 
geometria dei contatti tra gli strati di terreno; 
 
 effetti topografici, legati alla configurazione topografica del piano campagna. La 
modifica delle caratteristiche del moto sismico per effetto della geometria superficiale del 
terreno va attribuita alla focalizzazione delle onde sismiche in prossimità della cresta dei 
rilievi a seguito dei fenomeni di riflessione delle onde sismiche ed alla interazione tra il 
campo d'onda incidente e quello diffratto. I fenomeni di amplificazione cresta-base 
aumentano in proporzione al rapporto fra l'altezza del rilievo e la sua larghezza. 
 
Gli effetti della risposta sismica locale possono essere valutati con metodi semplificati oppure 
eseguendo specifiche analisi. I metodi semplificati possono essere adoperati solo se l'azione 
sismica in superficie è descritta dall'accelerazione massima o dallo spettro elastico di risposta; 
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non possono cioè essere adoperati se l'azione sismica in superficie è descritta mediante 
accelerogrammi. 
Nei metodi semplificati è possibile valutare gli effetti stratigrafici e topografici. In tali metodi si 
attribuisce il sito ad una delle categorie di sottosuolo definite nella Tabella 3.2.II delle NTC2008 
e ad una delle categorie topografiche definite nella Tabella 3.2.IV delle NTC2008. 
In questo caso, la valutazione della risposta sismica locale consiste nella modifica dello spettro di 
risposta in accelerazione del moto sismico di riferimento, relativo all'affioramento della 
formazione rocciosa (categoria di sottosuolo A) su superficie orizzontale (categoria topografica  
T1).” 
3.7.3 Categoria di sottosuolo 
 
Sempre al § C3.2.2 della Circolare applicativa
[4]
 viene specificato come, “per l’identificazione 
della categoria di sottosuolo è fortemente raccomandata la misura della velocità di propagazione 
delle onde di taglio VS. In particolare, [...], la classificazione si effettua in base ai valori della 
velocità equivalente VS,30, [...], ottenuta imponendo l’equivalenza tra i tempi di arrivo delle onde 
di taglio in un terreno omogeneo equivalente, di spessore pari a 30 m, e nel terreno stratificato in 
esame, di spessore complessivo ancora pari a 30 m. Essa assume quindi valori differenti da quelli 
ottenuti dalla media delle velocità dei singoli strati pesata sui relativi spessori, soprattutto in 
presenza di strati molto deformabili di limitato spessore. Lo scopo della definizione adottata è 
quello di privilegiare il contributo degli strati più deformabili. 
In mancanza di misure di VS, l’identificazione della categoria di sottosuolo può essere effettuata 
sulla base dei valori di altre grandezze geotecniche, quali il numero dei colpi della prova 
penetrometrica dinamica (NSPT) per depositi di terreni prevalentemente a grana grossa e la 
resistenza non drenata (cu) per depositi di terreni prevalentemente a grana fine.”  
 
Nella relazione geologica-tecnica cui si è fatto riferimento nel paragrafo precedente, per quanto 
concerne l’attribuzione della categoria di sottosuolo, sono stati considerati gli esiti della 
campagna geofisica, effettuata nel Gennaio 2010 dalla ditta IGEAM s.r.l. di Livorno, composta 
da n. 2 profili sismici a rifrazione con specifica elaborazione tomografica delle onde P ed SH.  
Il risultato del calcolo del parametro VS,30 è stato ricavato valutando i valori delle velocità 
riscontrate entro i primi 15,00 m da p.c., quindi sicuramente cautelativo, restituendo un valore 
minimo delle VS,30  paria a 362 m/s.  
 
 
3.  SCUOLA “E. DE AMICIS”, LIVORNO 
67 
 
Si riportano i risultati della prove relative ai due profili. 
 
 
Ciò permetterebbe di attribuire ai terreni oggetto di studio la Categoria B, ma visto che questo 
valore minimo, e più in generale, tutti i valori della velocità equivalente che sono stati calcolati, 
sono poco maggiori del valore che separala la Categoria B dalla Categoria C, ovvero 360 m/s, si 
è deciso di attribuire al terreno la Categoria C. Si riporta di seguito la Tabella 3.2.II NTC2008
[3]
. 
 
 
3.  SCUOLA “E. DE AMICIS”, LIVORNO 
68 
 
3.7.4 Condizioni  topografiche  
 
Come indicato al §3.2.2 NTC2008
[3], “per condizioni topografiche complesse è necessario 
predisporre specifiche analisi di risposta sismica locale. Per configurazioni superficiali semplici 
si può adottare la seguente classificazione: 
 
 
 
Le suesposte categorie topografiche si riferiscono a configurazioni geometriche prevalentemente 
bidimensionali, creste o dorsali allungate, e devono essere considerate nella definizione 
dell’azione sismica se di altezza maggiore di 30 m.” 
 
Nello specifico si è considerata la categoria topografica T1. 
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4 ANALISI DI CALCOLO 
4.1 Principi fondamentali e stati limite 
 
Come specificato al § 2.1 NTC2008
[3]
, “le opere e le componenti strutturali devono essere 
progettate, eseguite, collaudate e soggette a manutenzione in modo tale da consentirne la prevista 
utilizzazione, in forma economicamente sostenibile e con il livello di sicurezza previsto dalle 
presenti norme. 
La sicurezza e le prestazioni di un’opera o di una parte di essa devono essere valutate in 
relazione agli stati limite che si possono verificare durante la vita nominale. Stato limite è la 
condizione superata la quale l’opera non soddisfa più le esigenze per la quale è stata progettata. 
In particolare le opere e le varie tipologie strutturali devono possedere i seguenti requisiti: 
 
- sicurezza nei confronti di stati limite ultimi (SLU): capacità di evitare i crolli, perdite di 
equilibrio e dissesti gravi, totali o parziali, che possano compromettere l'incolumità delle 
persone ovvero comportare la perdita di beni, ovvero provocare gravi danni ambientali e 
sociali, ovvero mettere fuori servizio l'opera; 
- sicurezza nei confronti di stati limite di esercizio (SLE): capacità di garantire le 
prestazioni previste per le condizioni di esercizio; 
- robustezza nei confronti di azioni eccezionali: capacità di evitare danni sproporzionati 
rispetto all'entità delle cause innescanti quali incendio, esplosioni, urti. 
 
Il superamento di uno stato limite ultimo ha carattere irreversibile e si definisce collasso. 
Il superamento di uno stato limite di esercizio può avere carattere reversibile o irreversibile.[...] 
La durabilità, definita come conservazione delle caratteristiche fisiche e meccaniche dei 
materiali e delle strutture, proprietà essenziale affinché i livelli di sicurezza vengano mantenuti 
durante tutta la vita dell'opera, deve essere garantita attraverso un'opportuna scelta dei materiali e 
un opportuno dimensionamento delle strutture, comprese le eventuali misure di protezione e 
manutenzione.” 
 
In accordo al § 2.2.3 NTC2008
[3]
, “le opere strutturali devono essere verificate: 
a) per gli stati limite ultimi che possono presentarsi, in conseguenza alle diverse 
combinazioni delle azioni; 
b) per gli stati limite di esercizio definiti in relazione alle prestazioni attese.” 
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In relazione a quanto riportato nel § 3.2.1 NTC2008
[3]
, sotto l'effetto delle azioni sismiche deve 
essere garantito il rispetto degli stati limite ultimi e di esercizio individuati riferendosi alle 
prestazioni della costruzione nel suo complesso, le strutture di fondazione, gli elementi 
strutturali, gli elementi non strutturali, gli impianti. 
 
“Gli stati limite di esercizio sono: 
 
- Stato Limite di Operatività (SLO): a seguito del terremoto la costruzione nel suo 
complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le apparecchiature 
rilevanti alla sua funzione, non deve subire danni e interruzioni d'uso significativi; 
 
- Stato Limite di Danno (SLD): a seguito del terremoto la costruzione nel suo complesso, 
includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le apparecchiature rilevanti alla 
sua funzione, subisce danni tali da non mettere a rischio gli utenti e da non 
compromettere significativamente la capacità di resistenza e di rigidezza nei confronti 
delle azioni verticali ed orizzontali, mantenendosi immediatamente utilizzabile pur 
nell'interruzione d'uso di parte delle apparecchiature. 
 
Gli stati limite ultimi sono: 
 
- Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV): a seguito del terremoto la costruzione 
subisce rotture e crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici e significativi danni 
dei componenti strutturali cui si associa una perdita significativa di rigidezza nei 
confronti delle azioni orizzontali; la costruzione conserva invece una parte della 
resistenza e rigidezza per azioni verticali e un margine di sicurezza nei confronti del 
collasso per azioni sismiche orizzontali; 
 
- Stato Limite di prevenzione del Collasso (SLC): a seguito del terremoto la costruzione 
subisce rotture e crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici e danni molto gravi 
dei componenti strutturali; la costruzione conserva ancora un margine di sicurezza per 
azioni verticali ed un esiguo margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni 
orizzontali. 
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La probabilità di superamento nel periodo di riferimento PVR, cui riferirsi per individuare l'azione 
sismica agente in ciascuno degli stati limite considerati, sono riportate nella successiva Tab. 
3.2.I.” 
 
 
 
In accordo con il § 8.3 NTC2008
[3]
,  “la valutazione della sicurezza e la progettazione degli 
interventi sulle costruzioni esistenti potranno essere eseguiti con riferimento ai soli SLU; [...]. 
Le Verifiche agli SLU possono essere eseguite rispetto alla condizione di salvaguardia della vita 
umana (SLV) o, in alternativa, alla condizione di collasso (SLC). 
In particolare, per le costruzioni esistenti in muratura, il soddisfacimento delle verifiche del 
primo, (SLV), implica anche il soddisfacimento delle verifiche del secondo, (SLC).   
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4.2 Stato Limite Ultimo (SLU) 
4.2.1 Metodi di analisi 
 
In accordo con il § 4.5.5 NTC2008
[3]
, “la risposta strutturale è calcolata usando: 
 analisi semplificate 
 analisi lineari, assumendo i valori secanti dei moduli di elasticità 
 analisi non lineari” 
In particolare per il calcolo della risposta strutturale allo stato limite ultimo non sismico è stata 
utilizzata l’analisi lineare e sono stati assunti valori medi dei moduli di elasticità secondo quanto 
indicato nella Normativa vigente e riportato al § 3.4.2 della presente tesi. 
4.2.2 Combinazione di calcolo 
 
Al § 2.5.3 NTC2008
[3]
 viene definita  la combinazione di carico fondamentale, generalmente 
impiegata per gli stati limite ultimi (SLU):  
 
γ
G1
  G1   γG2   G2   γP   P   γQ1   Q 1   γQ2     02   Q 2   γQ3     03   Q 3   
dove: 
 
G1      valore caratteristico delle azioni permanenti dovuto al peso proprio degli elementi 
           strutturali; 
 
G2      valore caratteristico delle azioni dovuto al peso proprio degli elementi non strutturali; 
 
Qk1     valore caratteristico dell’azione variabile dominate; 
 
Qki     valore caratteristico delle azioni variabili che possono agire contemporaneamente a 
          quella dominante. 
 
I valori dei coefficienti parziali γGi e γQi utilizzati sono forniti nella Tabella 2.6.I. 
Nelle verifiche nei confronti degli stati limite ultimi strutturali è stato adottato l’Approccio 2 
utilizzando un’unica combinazione dei gruppi di coefficienti parziali definiti per le azioni e per la 
resistenza del materiale impiegando quelli riportati nella colonna A1 della Tabella 2.6.I. 
I valori dei coefficienti di combinazione  0j,  1j,  2j utilizzati sono forniti dalla Tabella 2.5.I. 
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γG1      coefficiente parziale del peso proprio della struttura, del terreno e dell’acqua, quando  
           pertinente;  
 
γG2      coefficiente parziale dei pesi propri degli elementi non strutturali;  
 
γQi         coefficiente parziale delle azioni variabili.  
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4.3 Stato Limite di Esercizio (SLE) 
4.3.1 Metodi di analisi 
 
Le considerazioni sono analoghe a quelle riportate nel paragrafo precedente per gli stati limite 
ultimi. Quindi è stata utilizzata l’analisi lineare e sono stati assunti valori medi dei moduli di 
elasticità secondo quanto indicato nella Normativa vigente e riportato al § 3.4.2 della presente 
tesi. 
4.3.2 Combinazione di calcolo 
 
Al § 2.5.3 NTC2008
[3]
 si definiscono le seguenti combinazioni delle azioni: 
 
 combinazione caratteristica (rara), generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio 
(SLE) irreversibili: 
                              
 
 combinazione frequente, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE) 
reversibili: 
                                  
 
 combinazione quasi permanente, generalmente impiegata per gli effetti a lungo termine: 
          
                                  
 
I valori dei coefficienti di combinazione  0j,  1j,  2j sono forniti dalla Tabella 5.1.VI riportata nel 
§4.2.2 della presente tesi. 
Per quanto riguarda le verifiche, si è fatto riferimento alla sola combinazione caratteristica, rara, 
in quanto risulta essere la più sfavorevole. 
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4.4 Progettazione per le azioni sismiche 
4.4.1 Azioni di calcolo 
 
In accordo con quanto esposto al § 2.5.3 NTC2008
[3]
 “le azioni di calcolo sollecitanti sono state 
determinate considerando la combinazione delle azioni sismica, definita come: 
 
E + G1 + G2   Σi  2i·Qki 
dove: 
 
E        valore caratteristico dell’azione sismica corrispondente al periodo di ritorno definito per 
          i vari stati limite; 
G1      valore caratteristico delle azioni permanenti dovuto al peso proprio degli elementi 
          strutturali; 
G2      valore caratteristico delle azioni dovuto al peso proprio degli elementi non strutturali; 
Qki    valore caratteristico delle azioni variabili.” 
 
Gli effetti dell’azione sismica, come riportato nel §3.2.4 NTC2008[3], sono stati valutati tenendo 
conto delle masse associate ai seguenti carichi gravitazionali: 
 
G1 + G2   Σi  2i·Qki 
  
I valori dei coefficienti di combinazione  2i sono forniti dalla Tabella 2.5.I NTC2008
[3]
. 
 
In accordo con quanto esposto al § 7.3.5 delle NTC2008
[3]
 “se la risposta viene valutata mediante 
analisi dinamica in campo lineare, essa può essere calcolata separatamente per ciascuna delle tre 
componenti; [...].” Gli effetti sulla struttura sono combinati utilizzando la classica espressione: 
 
1,00·Ex+0,30·Ey+0,30·Ez  
 
“Se la risposta viene valutata mediante analisi statica in campo non lineare, ciascuna delle due 
componenti orizzontali (insieme a quella verticale, ove necessario, e agli spostamenti relativi 
prodotti dalla variabilità spaziale del moto, ove necessario) è applicata separatamente. Come 
effetti massimi si assumono i valori più sfavorevoli così ottenuti.” 
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4.4.2 Criteri generali  
 
Al § 8.7.1 NTC2008
[3]
 si specifica che, “nelle costruzioni esistenti in muratura soggette ad azioni 
sismiche, particolarmente negli edifici, si possono manifestare meccanismi locali e meccanismi 
d’insieme. I meccanismi locali interessano singoli pannelli murari o più ampie porzioni della 
costruzione, e sono favoriti dall’assenza o scarsa efficacia dei collegamenti tra pareti e 
orizzontamenti e negli incroci murari. I meccanismi globali sono quelli che interessano l’intera 
costruzione e impegnano i pannelli murari prevalentemente nel loro piano. 
La sicurezza della costruzione deve essere valutata nei confronti di entrambi i tipi di  
meccanismo. 
Per l’analisi sismica dei meccanismi locali si può far ricorso ai metodi dell’analisi limite 
dell’equilibrio delle strutture murarie, tenendo conto, anche se in forma approssimata, della 
resistenza a compressione, della tessitura muraria, della qualità della connessione tra le pareti 
murarie, della presenza di catene e tiranti. [...] 
Qualora i solai dell'edificio siano flessibili si potrà procedere all'analisi delle singole pareti o dei 
sistemi di pareti complanari, ciascuna parete essendo soggetta ai carichi verticali di competenza 
ed alle corrispondenti azioni del sisma nella direzione parallela alla parete.” 
Come meglio specificato al § C8.7.1.1 della Circolare applicativa
[4], “quando la costruzione non 
manifesta un chiaro comportamento d’insieme, ma piuttosto tende a reagire al sisma come un 
insieme di sottosistemi (meccanismi locali), la verifica su un modello globale non ha 
rispondenza rispetto al suo effettivo comportamento sismico. Particolarmente 
frequente è il caso delle grandi chiese o di edifici estesi e di geometria complessa non dotati di 
solai rigidi e resistenti nel piano, né di efficaci e diffusi sistemi di catene o tiranti. In tali casi la 
verifica globale può essere effettuata attraverso un insieme esaustivo di verifiche locali, purché 
la totalità delle forze sismiche sia coerentemente ripartita sui meccanismi locali considerati e si 
tenga correttamente conto delle forze scambiate tra i sottosistemi strutturali considerati.” 
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4.4.3 Analisi statica lineare 
 
È applicabile a condizione che il periodo del modo di vibrare principale nella direzione in esame 
(T1) non superi 2,5 TC o TD e a condizione che la costruzione sia regolare in altezza, anche nel 
caso di costruzioni irregolari in altezza, purché si ponga λ = 1,0. 
Al § 7.8.1.5.2. NTC2008
[3]
 viene specificato che “le rigidezze degli elementi murari debbono 
essere calcolate considerando sia il contributo flessionale sia quello tagliante. L’utilizzo di 
rigidezze fessurate è da preferirsi; in assenza di valutazioni più accurate le rigidezze fessurate 
possono essere assunte pari alla metà di quelle non fessurate. 
Nell’ipotesi di infinita rigidezza nel piano dei solai, il modello può essere costituito dai soli 
elementi murari continui dalle fondazioni alla sommità, collegati ai soli fini traslazionali alle 
quote dei solai. 
In alternativa, gli elementi di accoppiamento fra pareti diverse, quali travi o cordoli in cemento 
armato e travi in muratura (qualora efficacemente ammorsate alle pareti), possono essere 
considerati nel modello, a condizione che le verifiche di sicurezza vengano effettuate anche su 
tali elementi. [...] Possono essere considerate nel modello travi di accoppiamento in muratura 
ordinaria solo se sorrette da un cordolo di piano o da un architrave resistente a flessione 
efficacemente ammorsato alle estremità. Per elementi di accoppiamento in cemento armato si 
seguono i criteri di cui al § 7.4.4.6, considerando efficaci per l’accoppiamento elementi aventi 
altezza almeno pari allo spessore del solaio. In presenza di elementi di accoppiamento l’analisi 
può essere effettuata utilizzando modelli a telaio, in cui le parti di intersezione tra elementi 
verticali e orizzontali possono essere considerate infinitamente rigide. 
In caso di solai rigidi, la distribuzione del taglio nei diversi pannelli di uno stesso piano risultante 
dall’analisi lineare può essere modificata, a condizione che l’equilibrio globale di piano sia 
rispettato (il modulo e la posizione della forza risultante di piano restino invariati) e a condizione 
che il valore assoluto della variazione del taglio in ciascun pannello, ΔV, soddisfi la relazione  
ΔV ≤  max{0,25|V|, 0,1|Vpiano|} dove V è il taglio nel pannello e Vpiano è il taglio totale al piano 
nella direzione parallela al pannello. 
Nel caso di solai deformabili la ridistribuzione può essere effettuata solamente tra pannelli 
complanari collegati da cordoli o incatenamenti ovvero appartenenti alla stessa parete. In tal 
caso, nel calcolo dei limiti per la ridistribuzione, Vpiano è da intendersi come la somma dei tagli 
nei pannelli complanari ovvero appartenenti alla stessa parete. 
Le verifiche fuori piano possono essere effettuate separatamente, e possono essere adottate le 
forze equivalenti indicate al § 7.2.3 per gli elementi non strutturali, assumendo qa = 3. Più 
precisamente l’azione sismica ortogonale alla parete può essere rappresentata da una forza 
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orizzontale distribuita, pari a SaγI/qa volte il peso della parete nonché da forze orizzontali 
concentrate pari a SaγI/qa volte il peso trasmesso dagli orizzontamenti che si appoggiano sulla 
parete, qualora queste forze non siano efficacemente trasmesse a muri trasversali disposti 
parallelamente alla direzione del sisma. Per le pareti resistenti al sisma, che rispettano i limiti di 
Tab. 7.8.II, si può assumere che il periodo Ta indicato al § 7.2.3 sia pari a 0. Per pareti con 
caratteristiche diverse la verifica fuori piano va comunque condotta valutando, anche in forma 
approssimata, Ta.” 
 
 
 
In particolare al § 7.2.3 NTC2008
[3]
 “gli effetti dell’azione sismica sugli elementi costruttivi 
senza funzione strutturale possono essere determinati applicando agli elementi detti una forza 
orizzontale Fa definita come segue: 
   
     
  
 
Dove 
 
Fa           forza sismica orizzontale agente al centro di massa dell’elemento non strutturale nella 
              direzione più sfavorevole; 
 
Wa          peso dell’elemento; 
 
Sa            accelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravità, che l’elemento 
               strutturale subisce durante il sisma e corrisponde allo stato limite in esame;  
 
qa            fattore di struttura dell’elemento. 
 
In assenza di specifiche determinazioni, per qa si possono assumere i valori riportati in Tab. 7.2.I. 
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In mancanza di analisi più accurate Sa può essere calcolato nel seguente modo: 
 
        
         
            
      
dove: 
 
α           rapporto tra l’accelerazione massima del terreno ag su sottosuolo tipo A da considerare      
             nello stato limite in esame e l’accelerazione di gravità g; 
 
S           coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni topografiche; 
 
Ta         periodo fondamentale di vibrazione dell’elemento non strutturale; 
 
T1         periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione considerata; 
 
Z          quota del baricentro dell’elemento non strutturale misurata a partire dal piano di     
             fondazione; 
 
H         altezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione.” 
 
4.4.4 Analisi dinamica modale 
 
Al § 7.8.1.5.3 NTC2008
[3]
 viene specificato che “quanto indicato per modellazione e possibilità 
di ridistribuzione nel caso di analisi statica lineare vale anche in questo caso. 
Le verifiche fuori piano possono essere effettuate separatamente, adottando le forze equivalenti 
indicate al punto precedente per l’analisi statica lineare.” 
4.4.5 Analisi statica non lineare 
 
L’analisi statica non lineare viene utilizzata per sistemi dissipativi, come le strutture in muratura, 
le quali sono caratterizzate da un comportamento non lineare. Per questi motivi, questo metodo 
di calcolo è il più rappresentativo del comportamento ultimo delle strutture in muratura e, quindi, 
della risposta globale dell’edificio. 
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Per l’analisi statica non lineare, le attuali Norme NTC2008[3] e di conseguenza la Circolare 
applicativa
[4]
, espongono nei vari paragrafi le specifiche da rispettare per le costruzioni esistenti 
in muratura.  
“In particolare, per le costruzioni esistenti è possibile utilizzare l’analisi statica non lineare, 
assegnando come distribuzioni principale e secondaria, rispettivamente, la prima distribuzione 
del Gruppo 1 e la prima del Gruppo 2, indipendentemente della percentuale di massa 
partecipante sul primo modo.” § C8.7.1.4[4] 
 
Queste distribuzioni vengono definite nel § 7.3.4.1
[3]
: 
  “Gruppo 1 - Distribuzioni principali: 
 distribuzione proporzionale alle forze statiche di cui al § 7.3.3.2.”  
 
Ovvero secondo la formula seguente: 
 
Fi = Fh·zi·Wi / ∑jzjWj 
dove: 
 
Fh                 taglio alla base;       
 
Fi                  forza da applicare alla massa i-esima; 
 
Wi e Wj        pesi, rispettivamente, della massa i e della massa j; 
 
zi e zj            quote, rispetto al piano di fondazione delle masse i e j; 
 
 
“Gruppo 2 - Distribuzioni secondarie: 
a) distribuzione uniforme di forze, da intendersi come derivata da una distribuzione 
uniforme di accelerazioni lungo l’altezza della costruzione”. 
 
“I pannelli murari possono essere caratterizzati da un comportamento bilineare elastico 
perfettamente plastico, con resistenza equivalente al limite elastico e spostamenti al limite 
elastico e ultimo definiti per mezzo della risposta flessionale o a taglio [...].” § 7.8.1.5.4[3] 
“Nella verifica allo Stato limite ultimo di salvaguardia della vita, qualora si esegua l’analisi non 
lineare, lo spostamento ultimo per azioni nel piano di ciascun pannello sarà assunto pari a 0,4 % 
dell'altezza del pannello, nel caso di rottura per taglio, e pari a 0,6%, nel caso di rottura per 
pressoflessione.” § C8.7.1.4[4] 
“L’analisi statica non lineare consiste nell’applicare all’edificio i carichi gravitazionali ed un 
sistema di forze orizzontali che, mantenendo invariati i rapporti relativi tra le forze stesse, 
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vengano tutte scalate in modo da far crescere monotonamente lo spostamento orizzontale di un 
punto di controllo (ad esempio in sommità dell’edificio, a livello della copertura) sulla struttura 
fino al raggiungimento delle condizioni ultime. Il risultato dell’analisi consisterà in un 
diagramma riportante in ascissa lo spostamento orizzontale del punto di controllo, in ordinata la 
forza orizzontale totale applicata (taglio alla base). La capacità di spostamento relativa allo stato 
limite ultimo verrà valutata sulla curva forza-spostamento così definita, in corrispondenza del 
punto [ ] dello spostamento corrispondente ad una riduzione della forza non superiore al 20% 
del massimo.” § C7.8.1.5.4[4] 
“Nel caso di analisi statica non lineare, la verifica di sicurezza consiste nel confronto tra la 
capacità di spostamento ultimo della costruzione e la domanda di spostamento ottenute 
applicando il procedimento illustrato al § 7.3.4.1. In ogni caso, per le costruzioni in muratura 
ordinaria, [...], nelle quali il rapporto tra il taglio totale agente sulla base del sistema equivalente 
ad un grado di libertà calcolato dallo spettro di risposta elastico e il taglio alla base resistente del 
sistema equivalente ad un grado di libertà ottenuto dall’analisi non lineare (q*) ecceda il valore 
3,0, la verifica di sicurezza deve ritenersi non soddisfatta. La rigidezza elastica del sistema 
bilineare equivalente si individua tracciando la secante alla curva di capacità nel punto 
corrispondente ad un taglio alla base pari a 0,7 volte il valore massimo (taglio massimo alla 
base). Il tratto orizzontale della curva bilineare si individua tramite l’uguaglianza delle aree 
sottese dalle curve tracciate fino allo spostamento ultimo del sistema.” § 7.8.1.6[3] 
“L’analisi richiede che al sistema strutturale reale venga associato un sistema strutturale 
equivalente ad un grado di libertà. 
 
La forza F
*
 e lo spostamento d
*
 del sistema equivalente sono legati alle corrispondenti grandezze 
Fb e dc del sistema reale dalle relazioni: 
 
F
* 
= Fb / Γ 
 
d
* 
= dc / Γ 
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dove T è il “fattore di partecipazione modale” definito dalla relazione: 
 
  
    
    
 
 
Il vettore τ è il vettore di trascinamento corrispondente alla direzione del sisma considerata; il 
vettore φ è il modo di vibrare fondamentale del sistema reale normalizzato ponendo dc = 1; la 
matrice M è la matrice di massa del sistema reale. 
Alla curva di capacità del sistema equivalente occorre ora sostituire una curva bilineare avente 
un primo tratto elastico ed un secondo tratto perfettamente plastico (vedi Fig. C7.3.1). Detta Fbu 
la resistenza massima del sistema strutturale reale ed F
*
bu = Fbu / Γ la resistenza massima del 
sistema equivalente, il tratto elastico si individua [ ]” come indicato sopra, imponendone il 
passaggio per il punto 0,7 F
*
bu, “[ ] la forza di plasticizzazione F
*
y si individua imponendo 
l’uguaglianza delle aree sottese dalla curva bilineare e dalla curva di capacità per lo spostamento 
massimo d
*
u corrispondente ad una riduzione di resistenza [ ]” ≤ 0,2 F
*
bu. 
“Il periodo elastico del sistema bilineare è dato dall’espressione: 
 
      
  
  
 
 
dove m
*
 = ΦTMτ e k* è la rigidezza del tratto elastico della bilineare. 
Nel caso in cui il periodo elastico della costruzione T
*
 risulti T
*
 ≥ TC la domanda in spostamento 
per il sistema anelastico è assunta uguale a quella di un sistema elastico di pari periodo (vedi Fig. 
C7.3.2a): 
d
*
max = d
*
e,max = SDe (T
*
) 
 
Nel caso in cui T
*
 < TC la domanda in spostamento per il sistema anelastico è maggiore di quella 
di un sistema elastico di pari periodo (v. Fig. C7.3.2b) e si ottiene da quest’ultima mediante 
l’espressione: 
     
  
     
 
  
         
  
  
       
  
 
Dove q
*
 = Se (T
*
) m
* 
/ F
*
y rappresenta il rapporto tra la forza di risposta elastica e la forza di 
snervamento del sistema equivalente. 
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Se risulta q
*
 ≤ 1 allora si ha d*max = d
*
e,max. 
 
 
Una volta trovata la domanda in spostamento d
*
max per lo stato limite in esame si verifica che sia 
d
*
max ≤ d
*
u e si procede alla verifica della compatibilità degli spostamenti [...].” § C7.3.4.1
[4]
 
 
“Tale metodo prevede, in ogni caso, solo una verifica globale in spostamento e non le verifiche 
nei singoli elementi. Le verifiche fuori piano potranno, invece, essere effettuate separatamente 
secondo le procedure indicate per l’analisi statica lineare.” § C7.8.1.5.4[4] 
4.4.6 Analisi dei meccanismi locali 
 
“Negli antichi edifici in muratura sono spesso assenti sistematici elementi di collegamento tra le 
pareti, a livello degli orizzontamenti; ciò comporta una possibile vulnerabilità nei riguardi di 
meccanismi locali, che possono interessare non solo il collasso fuori dal piano di singoli pannelli 
murari, ma più ampie porzioni dell’edificio (ribaltamento di intere pareti mal collegate, 
ribaltamento di pareti sommitali in presenza di edifici di diversa altezza, collassi parziali negli 
edifici d’angolo degli aggregati edilizi, etc.). È indispensabile valutare la sicurezza dell'edificio 
nei confronti di tali meccanismi. 
Un possibile modello di riferimento per questo tipo di valutazioni è quello dell’analisi limite 
dell’equilibrio delle strutture murarie, considerate come corpi rigidi non resistenti a trazione; la 
debole resistenza a trazione della muratura porta infatti, in questi casi, ad un collasso per perdita 
di equilibrio, la cui valutazione non dipende in modo significativo dalla deformabilità della 
struttura, ma dalla sua geometria e dai vincoli.” §C8.7.1.6 Circolare applicativa[4]. 
Un’analisi dei meccanismi locali assume significato se è garantita una certa monoliticità della 
parete muraria, tale da impedire collassi puntuali per disgregazione della muratura.  
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Di seguito sono elencati e brevemente descritti i più frequenti meccanismi di collasso fuori piano 
che si attivano nelle strutture in muratura ordinaria. La fonte impiegata è un allegato di alcune 
Linee Guida elaborate da ReLUIS
[8]
. 
4.4.6.1 Ribaltamento semplice di parete 
 
Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di intere facciate o porzioni di pareti 
rispetto ad assi in prevalenza orizzontali alla base di esse e che percorrono la struttura muraria 
sollecitata da azioni fuori dal piano. 
 
Le condizioni di vincolo della parete interessata dal meccanismo sono: 
 Assenza di vincolo in sommità; 
 Assenza di collegamento alle pareti ortogonali. 
 
Le carenze e la vulnerabilità associate al meccanismo sono: 
 Assenza di cordoli o catene ai piani; 
 Orizzontamenti deformabili e/o mal collegati; 
 Presenza di spinte non contrastate sulla parete. 
 
Il ribaltamento può coinvolgere uno o più livelli della parete, in relazione alla presenza di 
collegamento ai diversi orizzontamenti, l’intero spessore del muro o il solo paramento esterno, in 
relazione alle caratteristiche della struttura muraria (a sacco, carenza di diatoni) e diverse 
geometrie della parete, in relazione alla presenza di discontinuità o di aperture. 
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4.4.6.2 Flessione orizzontale di parete 
 
Il meccanismo si manifesta con l’espulsione di materiale dalla zona sommitale della parete e col 
distacco di corpi cuneiformi accompagnato dalla formazione di cerniere cilindriche oblique e 
verticali per azioni fuori dal piano. 
 
Le condizioni di vincolo della parete interessata dal meccanismo sono: 
 Efficace collegamento alle pareti ortogonali; 
 Assenza di vincolo in sommità. 
 
Le carenze e la vulnerabilità associate al meccanismo sono: 
- Solaio di copertura mal collegato alla muratura; 
- Presenza di coperture spingenti; 
- Presenza di aperture ricavate nello spessore murario (nicchie, canne fumarie, ecc.); 
- Muri di spina distanti (parete snella). 
 
La flessione orizzontale può coinvolgere l’intero spessore del muro o il solo paramento esterno e 
diverse geometrie della parete, in relazione alla presenza di discontinuità o di aperture.            
Può inoltre avvenire secondo differenti modalità di collasso, come per instabilità orizzontale 
legata all’allontanamento delle pareti di controvento, nel caso di edifici isolati, di testata o 
d’angolo, oppure per crisi del materiale nel caso di cella interclusa in una schiera e parete 
confinata lateralmente. 
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4.4.6.3 Flessione verticale di parete 
 
Il meccanismo si manifesta con formazione di una cerniera cilindrica orizzontale che divide la 
parete in due blocchi ed è descritto dalla rotazione reciproca degli stessi attorno a tale asse per 
azioni fuori dal piano. Il ribaltamento può coinvolgere uno o più livelli della parete, l’intero 
spessore del muro o il solo paramento esterno e diverse geometrie della parete. 
 
Le condizioni di vincolo della parete interessata dal meccanismo sono: 
 Trattenimento efficace in testa alla parete; 
 Carenza di collegamento alle pareti ortogonali. 
 
Le carenze e la vulnerabilità associate al meccanismo sono: 
 Snellezza eccessiva delle pareti; 
 Spinte orizzontali localizzate (archi, volte); 
 Orizzontamenti intermedi mal collegati. 
 
         
4.4.6.4 Sfondamento della parete del timpano 
 
Il meccanismo si manifesta con l’espulsione di materiale dalla zona sommitale della parete del 
timpano e col distacco di corpi cuneiformi definiti da sezioni di frattura oblique e verticali per 
azioni fuori dal piano. Il cinematismo è in genere provocato dall’azione ciclica di martellamento 
della trave di colmo della copertura. 
 Il cinematismo è analizzato considerando il problema simmetrico rispetto alla verticale passante 
per il colmo della parete del timpano ed ipotizzando che i due macroelementi possano ruotare 
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ciascuno attorno ad una delle cerniere cilindriche oblique e reciprocamente entrambe rispetto ad 
un punto di contatto; nel contempo si ammette che essi subiscano scorrimenti verso l’alto lungo 
le suddette cerniere inclinate.  
 
4.4.6.1 Ribaltamento del cantonale 
 
Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di un cuneo di distacco, delimitato da 
superfici di frattura ad andamento diagonale nelle pareti concorrenti nelle angolate libere, 
rispetto ad una cerniera posta alla base dello stesso. 
Meccanismi di questo tipo sono frequenti in edifici che presentano spinte concentrate in testa ai 
cantonali dovute in particolar modo ai carichi trasmessi dai puntoni dei tetti a padiglione. Si 
suppone che il ribaltamento avvenga nella direzione di spinta del puntone e che il cinematismo 
sia definito dalla rotazione del macroelemento individuato intorno ad un asse perpendicolare al 
piano verticale che forma un angolo di 45° con le pareti convergenti nell’angolata e passante per 
la cerniera suddetta. 
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4.5 Analisi eseguite  
 
Per quanto riguarda i metodi di analisi per le azioni sismiche, descritti nel paragrafo precedente, 
si specifica il criterio che ha portato alla scelta di un tipo di analisi piuttosto che di un’altro, 
differenziando lo stato attuale da quello di progetto. 
Tale scelta dipende innanzitutto dal fatto che la struttura presenti o meno un buon 
comportamento di insieme. 
4.5.1 Stato attuale 
 
La struttura, per come si presenta oggi, non manifesta un chiaro comportamento d’insieme. 
Questo è dovuto principalmente alla geometria complessa dell’edificio nel quale si ha la totale 
assenza di solai rigidi e resistenti nel piano e di efficaci e diffusi sistemi di catene o tiranti.  
 
Risulta opportuno effettuare la valutazione della sicurezza eseguendo le seguenti analisi: 
 
 un’analisi statica non lineare dei singoli paramenti piani, per studiare il solo 
comportamento nel piano, definita pushover 2D; 
 
 un’analisi dinamica lineare adottando le forze equivalenti indicate al §7.2.3 NTC2008[3] 
per studiare la pressoflessione fuori piano; 
 
 un’analisi dei cinematismi per studiare i meccanismi locali fuori piano. 
 
Un analisi pushover con modello 3D non sarebbe stata in grado di riprodurre la reale risposta 
dell’edificio, che risulta essere governata da meccanismi locali piuttosto che da un 
comportamento globale. Questo tipo di analisi è stata comunque eseguita proprio per dimostrare 
quanto specificato. 
4.5.2 Stato di progetto 
 
Gli interventi che sono stati eseguiti sulla struttura, come suggerito anche al § C8A.5.1 della 
Circolare applicativa
[4], “sono mirati ad assicurare alla costruzione un buon comportamento 
d’assieme, mediante la realizzazione di un buon ammorsamento tra le pareti e di efficaci 
collegamenti dei solai alle pareti; [...]. La realizzazione di questi interventi è un prerequisito 
essenziale per l’applicazione dei metodi di analisi sismica globale dell’edificio, [...].” 
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Nello specifico, infatti, sono stati realizzati dei sistemi di collegamento diffusi tra pareti e solai e, 
di conseguenza, tra pareti ortogonali. Tali collegamenti hanno permesso di eseguire questo tipo 
di analisi nonostante siano stati mantenuti degli orizzontamenti flessibili nel proprio piano. 
La valutazione della sicurezza, per strutture in grado di dare una risposta di tipo globale ad azioni 
sismiche, può essere fatta seguendo due strade.  
 
La prima: 
 
 un’analisi statica non lineare con un modello 3D, in grado di  studiare il comportamento 
nel piano e fuori piano, definita pushover; 
 
 un’analisi dei cinematismi per studiare i meccanismi locali fuori piano. 
 
La seconda: 
 
 un’analisi statica non lineare con un modello 3D, in grado di  studiare solo il 
comportamento nel piano, definita pushover; 
 
 un’analisi dinamica lineare adottando le forze equivalenti indicate al §7.2.3 NTC2008[3] 
per studiare la pressoflessione fuori piano; 
 
 un’analisi dei cinematismi per studiare i meccanismi locali fuori piano. 
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4.6 Criteri di verifica 
 
In relazione con quanto esposto al § 2.3 NTC2008
[3]
, la valutazione della sicurezza delle 
costruzioni viene effettuata attraverso il metodo semiprobabilistico agli stati limite, il quale 
prevede una verifica tramite il confronto tra la resistenza e gli effetti delle azioni. “Per la 
sicurezza strutturale, la resistenza dei materiali e le azioni sono rappresentate dai valori 
caratteristici, Rki e Fkj definiti, rispettivamente, come il frattile inferiore delle resistenze e il 
frattile (superiore o inferiore) delle azioni che minimizzano la sicurezza. I frattili sono assunti 
pari al 5%.” 
La verifica della sicurezza nei riguardi degli stati limite ultimi di resistenza si effettua con il 
"metodo dei coefficienti parziali" di sicurezza espresso dall'equazione formale: 
 
Rd ≥ Ed 
dove 
Rd    è la resistenza di progetto, valutata in base ai valori di progetto della resistenza dei materiali      
        e ai valori nominali della grandezze geometriche interessate; 
Ed      è il valore di progetto dell'effetto delle azioni, valutato in base ai valori di progetto  
        Fdj=Fkj·γFj delle azioni come indicato nel §2.5.3. 
I coefficienti parziali di sicurezza, γMi e γFj, associati rispettivamente al materiale i-esimo e 
all'azione j-esima, tengono in conto la variabilità delle rispettive grandezze e le incertezze 
relative alle tolleranze geometriche e all'affidabilità del modello di calcolo.” 
 
In base a quanto stabilito al § C8.7.1.5 Circolare applicativa
[4]
  "Nel caso di analisi elastica con il 
fattore q (analisi lineare statica ed analisi dinamica modale con coefficiente di struttura), i  valori 
di calcolo delle resistenze sono ottenuti dividendo i valori medi per i rispettivi fattori di 
confidenza e per il coefficiente parziale di sicurezza dei materiali. Nel caso di analisi non lineare, 
i valori di calcolo delle resistenze da utilizzare sono ottenuti dividendo i valori medi per i 
rispettivi fattori di confidenza". 
Per analisi statica lineare sismica è stato assunto un coefficiente di sicurezza γM = 2, § 7.8.1.1
[3]
 
Per analisi statica non sismica è stato assunto un coefficiente di sicurezza γM = 3, § 4.5.6.1
[3]
 
 
Le verifiche che sono state effettuate sono: la pressoflessione complanare ed ortogonale, il taglio 
per fessurazione diagonale ed i cinematismi. 
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4.6.1 Verifica a pressoflessione complanare 
 
Definita al § 7.8.2.2.1 NTC2008
[3]
 “la verifica a pressoflessione di una sezione di un elemento 
strutturale si effettua confrontando il momento agente di calcolo con il momento ultimo 
resistente calcolato assumendo la muratura non reagente a trazione ed una opportuna 
distribuzione non lineare delle compressioni. Nel caso di una sezione rettangolare tale momento 
ultimo può essere calcolato come: 
 
Mu = (l
2
 t σ0 / 2) (1 – σ0 / 0,85 fd) 
dove: 
 
Mu                è il momento corrispondente al collasso per pressoflessione   
l                    è la lunghezza complessiva della parete (inclusiva della zona tesa) 
t                    è lo spessore della zona compressa della parete 
σ0                  è la tensione normale media, riferita all’area totale della sezione (= P/(lt), con P  
                     forza assiale agente positiva se di compressione). Se P è di trazione, Mu = 0 
fd = fk / γM     è la resistenza a compressione di calcolo della muratura 
 
In caso di analisi statica non lineare, la resistenza a pressoflessione può essere calcolata ponendo 
fd pari al valore medio della resistenza a compressione della muratura, [...]” infatti la resistenza fk 
non viene divisa per γM ma solo per il FC. 
4.6.2  Verifica a pressoflessione ortogonale 
 
Descritta al § 7.8.2.2.3 NTC2008
[3]
, vale quanto definito per la verifica a pressoflessione 
complanare, per cui è assunta una muratura non reagente a trazione ed una distribuzione delle 
compressioni rettangolare, stress-block, con un valore della resistenza pari a 0,85 fd, per cui: 
 
Mu = (l t
2
 σ0 / 2) (1 – σ0 / 0,85 fd) 
 
I termini sono stati definiti sopra. 
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4.6.3 Verifica a taglio per fessurazione diagonale 
 
Come specificato al § C8.7.1.5 Circolare applicativa
[4]
 “per gli edifici esistenti in muratura, 
considerata la notevole varietà delle tipologie e dei meccanismi di rottura del materiale, la 
resistenza a taglio di calcolo per azioni nel piano di un pannello in muratura potrà essere 
calcolata con un criterio di rottura per fessurazione diagonale o con un criterio di scorrimento, 
facendo eventualmente ricorso a formulazioni alternative rispetto a quelle adottate per opere 
nuove, purché di comprovata validità. 
Nel caso di muratura irregolare o caratterizzata da blocchi non particolarmente resistenti, la 
resistenza a taglio di calcolo per azioni nel piano di un pannello in muratura potrà essere 
calcolata con la relazione seguente: 
 
      
      
 
   
  
      
     
   
 
   
  
   
 
dove: 
l è la lunghezza del pannello 
t è lo spessore del pannello 
σ0 è la tensione normale media, riferita all’area totale della sezione (= P/lt, con P forza assiale  
agente, positiva se di compressione) 
ftd e τ0d sono, rispettivamente, i valori di calcolo della resistenza a trazione per fessurazione 
diagonale e della corrispondente resistenza a taglio di riferimento della muratura (ft = 1.5,τ0); [...] 
b è un coefficiente correttivo legato alla distribuzione degli sforzi sulla sezione, dipendente dalla 
snellezza della parete. Si può assumere b = h/l, comunque non superiore a 1,5 e non inferiore a 1, 
dove h è l'altezza del pannello.” 
4.6.4 Verifica dei cinematismi 
 
Le verifiche con riferimento ai meccanismi locali di danno e collasso possono essere svolte 
secondo l’approccio cinematico, che si basa sulla scelta del meccanismo di collasso e la 
valutazione dell’azione orizzontale che attiva tale cinematismo. 
Al § C8A.4 Circolare applicativa
[4]
 viene spiegato che,
 “l’applicazione del metodo di verifica 
presuppone quindi l’analisi dei meccanismi locali ritenuti significativi per la costruzione, che 
possono essere ipotizzati sulla base della conoscenza del comportamento sismico di strutture 
analoghe, già danneggiate dal terremoto, o individuati considerando la presenza di eventuali stati 
fessurativi, anche di natura non sismica; inoltre andranno tenute presente la qualità della 
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connessione tra le pareti murarie, la tessitura muraria, la presenza di catene, le interazioni con 
altri elementi della costruzione o degli edifici adiacenti.” Inoltre nell’analisi limite 
dell’equilibrio, si deve tenere conto, anche se in maniera approssimata, della resistenza a 
compressione della muratura, considerando le cerniere adeguatamente arretrate rispetto allo 
spigolo della sezione. 
 
Per ogni possibile meccanismo locale ritenuto significativo per l’edificio, il metodo si articola 
nei seguenti passi: 
 trasformazione di una parte della costruzione in un sistema labile (catena cinematica), 
attraverso l’individuazione di corpi rigidi, definiti da piani di frattura ipotizzabili per la 
scarsa resistenza a trazione della muratura, in grado di ruotare o scorrere tra loro 
(meccanismo di collasso); 
 valutazione del moltiplicatore orizzontale dei carichi α0 che comporta l’attivazione del 
meccanismo, applicando il Principio dei Lavori Virtuali; 
 valutazione dell’accelerazione spettrale a*; 
 verifiche di sicurezza. 
 
Per ottenere il moltiplicatore orizzontale α0 dei carichi, sono stati applicati, ai blocchi rigidi che 
compongono la catena cinematica, le seguenti forze, definite al § C8A.4.1 della Circolare 
applicativa
[4]
,: “i pesi propri dei blocchi, applicati nel loro baricentro; i carichi verticali portati 
dagli stessi (pesi propri e sovraccarichi dei solai e della copertura); un sistema di forze 
orizzontali proporzionali ai carichi verticali [...]; eventuali forze esterne [...]; eventuali forze 
interne [...]. Assegnata una rotazione virtuale θk al generico blocco k, è possibile determinare in 
funzione di questa e della geometria della struttura, gli spostamenti delle diverse forze applicate 
nella rispettiva direzione. Il moltiplicatore α0 si ottiene applicando il Principio dei Lavori 
Virtuali, in termini di spostamenti, uguagliando il lavoro totale eseguito dalle forze esterne ed 
interne applicate al sistema in corrispondenza dell’atto di moto virtuale:  
 
          
 
   
        
   
     
         
 
   
      
 
   
     
dove: 
-   n è il numero di tutte le forze peso applicate ai diversi blocchi della catena cinematica; 
-   m è il numero di forze peso non direttamente gravanti sui blocchi le cui masse, per effetto    
    dell'azione sismica, generano forze orizzontali sugli elementi della catena cinematica, [...]; 
4.  ANALISI DI CALCOLO 
94 
 
-    o è il numero di forze esterne, non associate a masse, applicate ai diversi blocchi; 
-    Pi è la generica forza peso applicata (peso proprio del blocco, applicato nel suo baricentro, o    
     un altro peso portato); 
-    Pj è la generica forza peso, non direttamente applicata sui blocchi, la cui massa, per effetto 
     dell'azione sismica, genera una forza orizzontale sugli elementi della catena cinematica, [...]; 
-   δx,i è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione dell’i-esimo peso Pi, 
     assumendo come verso positivo quello associato alla direzione secondo cui agisce l’azione 
     sismica che attiva il meccanismo; 
-   δx,j è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione dell’j-esimo peso Pj, 
    assumendo come verso positivo quello associato alla direzione secondo cui agisce l’azione 
    sismica che attiva il meccanismo; 
-   δy,i è lo spostamento virtuale verticale del punto di applicazione dell’i-esimo peso Pi, assunto 
     positivo se verso l’alto; 
-    Fh è la generica forza esterna (in valore assoluto), applicata ad un blocco; 
-   δh è lo spostamento virtuale del punto dove è applicata la h-esima forza esterna, nella   
    direzione della stessa, di segno positivo se con verso discorde; 
-    Lfi è il lavoro di eventuali forze interne.” 
 
Proseguendo al § C8A.4.2.1 della Circolare applicativa
[4]
 viene definita “l’accelerazione sismica 
spettrale a
*
 si ottiene moltiplicando per l’accelerazione di gravità il moltiplicatore α e 
dividendolo per la frazione di massa partecipante al cinematismo. L’accelerazione spettrale di 
attivazione del meccanismo a
*
0 vale quindi: 
 
  
  
     
   
   
    
 
   
    
 
dove: 
-   g è l’accelerazione di gravità; 
 
-   e
*
 = gM
*
 /    
   
    è la frazione di massa partecipante della struttura; 
 
-  FC è il fattore di confidenza. Nel caso in cui per la valutazione del moltiplicatore _,non si   
   tenga conto della resistenza a compressione della muratura, il fattore di confidenza da  
   utilizzare sarà comunque quello relativo al livello di conoscenza LC1. 
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La massa partecipante al cinematismo M
*
 può essere valutata considerando gli spostamenti 
virtuali dei punti di applicazione dei diversi pesi, associati al cinematismo, come una forma 
modale di vibrazione: 
   
        
   
    
 
        
    
   
 
dove: 
-   n+m è il numero delle forze peso Pi applicate le cui masse, per effetto dell'azione sismica, 
    generano forze orizzontali sugli elementi della catena cinematica; 
 
-   δx,i è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione dell’i-esimo peso Pi.” 
 
Infine la verifica è riportata al § C8A.4.2.3 della Circolare applicativa
[4]
 per cui “nel caso in cui 
la verifica riguardi un elemento isolato o una porzione della costruzione comunque 
sostanzialmente appoggiata a terra, la verifica di sicurezza nei confronti dello Stato limite di 
salvaguardia della vita è soddisfatta se l'accelerazione spettrale a
*
0 che attiva il meccanismo 
soddisfa la seguente disuguaglianza: 
  
  
        
 
 
 
in cui ag è funzione della probabilità di superamento dello stato limite scelto e della vita di 
riferimento come definiti al § 3.2 delle NTC, S è definito al § 3.2.3.2.1 delle NTC e q è il fattore 
di struttura, che può essere assunto uguale a 2.0. 
Se invece il meccanismo locale interessa una porzione della costruzione posta ad una certa quota, 
si deve tener conto del fatto che l’accelerazione assoluta alla quota della porzione di edificio 
interessata dal cinematismo è in genere amplificata rispetto a quella al suolo. Una 
approssimazione accettabile consiste nel verificare, oltre alla precedente, anche la: 
 
  
  
             
 
 
dove:  
 
-  Se(T1) è lo spettro elastico definito nel § 3.2.3.2.1 delle NTC, funzione della probabilità di 
   superamento dello stato limite scelto (in questo caso 10%) e del periodo di riferimento VR  
   come definiti al § 3.2. delle NTC, calcolato per il periodo T1; 
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-  T1 è il primo periodo di vibrazione dell’intera struttura nella direzione considerata; 
 
-   (Z) è il primo modo di vibrazione nella direzione considerata, normalizzato ad uno in  
   sommità all’edificio; in assenza di valutazioni più accurate può essere assunto  (Z) = Z/H,   
   dove H è l’altezza della struttura rispetto alla fondazione; 
 
-  Z è l’altezza, rispetto alla fondazione dell'edificio, del baricentro delle linee di vincolo tra i 
   blocchi interessati dal meccanismo ed il resto della struttura; 
 
-  γ è il corrispondente coefficiente di partecipazione modale (in assenza di valutazioni più  
   Accurate può essere assunto γ = 3N / (2N+1), con N numero di piani dell’edificio). 
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4.7 Analisi dei carichi 
4.7.1 Carichi permanenti 
4.7.1.1 Peso proprio degli elementi strutturali 
 
Il peso proprio degli elementi strutturali, quindi i paramenti, viene valutato in automatico dal 
programma di calcolo utilizzato per eseguire l’analisi strutturale. Le azioni gravitazionali sono 
quindi determinate sulla base dell’effettivo volume dei paramenti, adottando per la muratura in 
pietrame disordinata, come indicato dalla Tabella C8A.2.1 presente al paragrafo §3.4 della 
presente tesi, un peso specifico medio di 19 kN/m
3
. 
4.7.1.2 Tamponamenti interni 
 
Per il peso dei tamponamenti interni, i quali sono presenti principalmente nella zona dei bagni e, 
come pareti divisorie per la suddivisione delle aule, nell’ala est della struttura, si è considerato 
uno spessore totale di 10cm, di cui 8cm di laterizio e 2cm di intonaco, come specificato sotto: 
 
 Intonaco:                            20·0,02 = 0,40 kN/m2 
 Elementi in laterizio:          8·0,08 = 0,64 kN/m2 
 
Totale (g2t):                               1,04 kN/m
2
 
 
Per un interpiano netto pari a 6,30m si ottiene G2t = 1,04·6,30 = 6,55 kN/m. 
 
In accordo con quanto esposto nel § 3.1.3.1 NTC2008
[3]
, è consentito considerare il peso proprio 
delle partizioni interne come carico permanente portato uniformemente distribuito g2k, in 
funzione del peso proprio per unità di lunghezza G2k delle partizioni. Per elementi divisori con 
peso proprio per unità di lunghezza maggiore di 5,00 kN/m questi devono essere considerati 
tenendo conto del loro effettivo posizionamento sul solaio. 
Quindi si è calcolato il carico uniformemente distribuito, per l’effettiva lunghezza delle 
tramezzature presenti, sia per i bagni che per le aule: 
 
Bagni:                                                      g2t = 4,22 kN/m
2 
 
Aule:                                                        g2t = 0,71 kN/m
2 
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4.7.1.3 Solaio copertura 
 
Il solaio è realizzato in legno secondo il classico schema alla “Lombarda”, che prevede degli 
elementi orizzontali portanti, gli arcarecci, su cui sono poggiati a loro volta dei travicelli. Il 
rivestimento di copertura è poi realizzato con delle mezzane e dei coppi. Gli arcarecci poggiano 
su di una “capriata palladiana” costituita da due puntoni, un monaco, due saette e una catena; 
questa costituisce la parte strutturale del solaio di copertura . 
 
Peso elementi strutturali riferiti alla singola capriata: 
 
 Puntone (20x24cm):            6·0,048·10 = 2,88 kN 
 Monaco (20x20cm):            6·0,040·1,4 = 0,34 kN 
 Saette (20x12cm):               6·0,024·1,4·2 = 0,40 kN 
 Catena (20x26cm):              6·0,052·10,5 = 3,28 kN 
 
Totale (G1s):                               6,90 kN 
 
Considerando una luce di 10,5m e presumendo un interasse di circa 4m, si ottiene: 
 
g1s = 6,90/(10,5·4) = 0,16 kN/m
2
 
 
Peso elementi non strutturali riferiti ad una superficie di 1m
2
: 
 
 Arcarecci:                           0,30 kN/m2 
 Travicelli:                           0,18 kN/m2 
 Mezzane:                            0,60 kN/m2 
 Imperm.:                             0,10 kN/m2 
 Coppi:                                 0,60 kN/m2 
 
g2s = 1,78 kN/m
2
 
4.7.1.4 Solaio sottotetto - stato attuale 
 
Il solaio del sottotetto è un semplice solaio in legno con cannicciato ed intonaco. Per il peso si è 
considerato un valore complessivo di g2s = 0,5 kN/m
2
. 
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4.7.1.5 Solaio sottotetto - stato di progetto 
 
È stato previsto un intervento per questo orizzontamento, le cui caratteristiche verranno descritte 
in seguito, che consisterà nel completo smantellamento di questo solaio e nella realizzazione di 
un nuovo solaio per il sottotetto. Questa variazione è positiva per la struttura in quanto i pesi 
dell’orizzontamento non saranno incrementati, ma rimarranno all’incirca identici. Il nuovo solaio 
sarà realizzato con travi in acciaio del tipo IPE 180 ad interasse di 1,5m ed un tavolato in legno 
massiccio con spessore di 3cm. Di seguito si riporta il particolare: 
 
 
 
Peso elementi strutturali calcolati su l’interasse delle travi di 1,5m: 
 
 Trave IPE 180:                   0,188 kN/m 
 
Considerando i pesi riferiti ad una superficie di 1m
2
 si ottiene: 
 
g1s = 0,188/1, 5 = 0,125 kN/m
2
 
 
Peso elementi non strutturali calcolati su l’interasse delle travi di 1,5m: 
 
 Tavolati in legno:              4,1·0.04·1,5 = 0,246 kN/m    
 Impianti:                            0,150 kN/m 
 Controsoffitto:                  0,116·1,5 = 0,174 kN/m    
 
Totale (g2s):                               0,570 kN/m
2
 
 
Considerando i pesi riferiti ad una superficie di 1m
2
 si ottiene: 
 
g2s = 0,570/1, 5 = 0,380 kN/m
2 
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4.7.1.6 Solaio piano primo - stato attuale 
 
Il solaio è realizzato con travi in ferro e voltine di mattoni per uno spessore totale di 40cm ed una 
freccia delle voltine di 23cm. La trave è un profilo IPN 260, mentre i mattoni sono le classiche 
mezzane e i rinfianchi sono costituiti da materiale di riporto. Di seguito si riporta la stratigrafia: 
 
 
 
Peso elementi strutturali riferiti alla singola voltina con larghezza di 1,15m: 
 
 Trave IPN 260:                   0,419 kN/m 
 Mezzane (25x2,5x12cm):  18,67·0,03 = 0,56 kN/m 
 Inerti:                                 15·0,19 = 2,97 kN/m 
 
Totale (g1s):                               3,95 kN/m
2
 
 
Considerando i pesi riferiti ad una superficie di 1m
2
 si ottiene: 
 
g1s = 3,95/1,15 = 3,44 kN/m
2
 
 
Peso elementi non strutturali riferiti alla singola voltina con larghezza di 1,15m: 
 
 Pavimento (s=2,5cm):       20·0,029 = 0,58 kN/m 
 Intonaco (s=2 cm):            20·0,026 = 0,51 kN/m 
 
Totale (g2s):                               1,09 kN/m
2
 
 
Considerando i pesi riferiti ad una superficie di 1m
2
 si ottiene: 
 
g2s = 1,09/1,15 = 0,95 kN/m
2 
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4.7.1.7 Solaio piano primo - stato di progetto 
 
È stato previsto un intervento per questo orizzontamento, le cui caratteristiche verranno descritte 
in seguito, che porterà ad una piccola variazione dei pesi. Questa variazione è positiva per la 
struttura in quanto i pesi dell’orizzontamento non saranno incrementati, ma anzi saranno 
lievemente ridotti. Di seguito si riporta la stratigrafia: 
 
 
 
Peso elementi strutturali riferiti alla singola voltina con larghezza di 1,15m: 
 
 Trave IPN 260:                   0,419 kN/m 
 Mezzane (25x2,5x12cm):  18,67·0,03 = 0,56 kN/m 
 Cls strutturale:                   14·0,123 = 1,73 kN/m 
 
Totale (g1s):                               2,71 kN/m
2
 
 
Considerando i pesi riferiti ad una superficie di 1m
2
 si ottiene: 
 
g1s = 2,71/1,15 = 2,36 kN/m
2
 
 
Peso elementi non strutturali riferiti alla singola voltina con larghezza di 1,15m: 
 
 Pavimento (s=2cm):          20·0,023 = 0,46 kN/m 
 Massetto (s=7cm):             10·0,081 = 0,81 kN/m 
 Intonaco (s=2 cm):            20·0,026 = 0,51 kN/m 
 
Totale (g2s):                               1,78 kN/m
2
 
 
Considerando i pesi riferiti ad una superficie di 1m
2
 si ottiene: 
 
g2s = 1,78/1,15 = 1,55 kN/m
2 
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4.7.2 Carichi variabili 
 
In accordo con quanto esposto al § 3.1.4 NTC2008
[3]
, “i carichi variabili comprendono i carichi 
legati alla destinazione d’uso dell’opera; i modelli di tali azioni possono essere: 
 
 carichi verticali uniformemente distribuiti qk [kN/m2]; 
 carichi verticali concentrati Qk [kN]; 
 carichi orizzontali lineari Hk [kN/m]; 
 
I valori nominali e/o caratteristici qk, Qk ed Hk sono riportati nella Tab. 3.1.II.” 
In particolare per le diverse parti della struttura si è fatto riferimento ai seguenti carichi variabili: 
 
 Solaio di copertura e sottotetto  (Categoria H1 – Coperture e sottotetti): 
          carichi verticali uniformemente distribuiti qk = 0,50 kN/m
2
 
 
 Solaio del piano primo (Categoria C1 – Ambienti suscettibili di affollamento): 
carichi verticali uniformemente distribuiti qk = 3,00 kN/m
2
 
4.7.3 Azione sismica 
 
In accordo con quanto esposto al § 3.2.3.1 NTC2008
[3]
, “l'azione sismica é caratterizzata da 3 
componenti traslazionali, due orizzontali contrassegnate da X ed Y ed una verticale 
contrassegnata da Z, da considerare tra di loro indipendenti. [...] 
Le componenti possono essere descritte, in funzione del tipo di analisi adottata, mediante una 
delle seguenti rappresentazioni: 
 
 accelerazione massima attesa in superficie; 
 accelerazione massima e relativo spettro di risposta attesi in superficie; 
 accelerogramma. 
 
[...] Le due componenti ortogonali indipendenti che descrivono il moto orizzontale sono 
caratterizzate dallo stesso spettro di risposta o dalle due componenti accelerometriche orizzontali 
del moto sismico. 
La componente che descrive il moto verticale è caratterizzata dal suo spettro di risposta o dalla 
componente accelerometrica verticale.” 
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Come indicato al § 7.2.1 NTC2008
[3], “la componente verticale deve essere considerata solo in 
presenza di elementi pressoché orizzontali con luce superiore a 20 m, elementi precompressi 
(con l’esclusione di solaio di luce inferiore a 8 m), elementi a mensola di luce superiore a 4 m, 
strutture di tipo spingente, pilastri in falso, edifici con piani sospesi, ponti, costruzioni con 
isolamento e purché il sito nel quale la costruzione sorge non ricada in zona 3 o 4.”  
Per questo motivo, nello studio del fabbricato, non è stata considerata la componente verticale 
dell’azione sismica. 
4.7.3.1 Pericolosità sismica di base 
 
La pericolosità sismica di base calcola, per ogni zona e in un determinato periodo di tempo, i vari 
parametri corrispondenti a prefissate probabilità di eccedenza. 
Come riportato nel §3.2 NTC2008
[3]
,  “le azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare 
il rispetto dei diversi stati limite considerati, si definiscono a partire dalla “pericolosità sismica di 
base” del sito di costruzione. Essa costituisce l’elemento di conoscenza primario per la 
determinazione delle azioni sismiche. [...] 
Ai fini delle NTC2008 le forme spettrali sono definite, per ciascuna delle probabilità di 
superamento nel periodo di riferimento PVR, a partire dai valori dei seguenti parametri su sito di 
riferimento rigido orizzontale: 
 
ag       accelerazione orizzontale massima al sito; 
Fo          valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione orizzontale. 
T C
*
   periodo di inizio del tratto a velocità costante dello spettro in accelerazione orizzontale.” 
 
TR [anni] ag [g] Fo TC
*
 [s] 
30 0,034 2,577 0,210 
50 0,043 2,550 0,237 
72 0,052 2,523 0,250 
101 0,061 2,509 0,250 
140 0,071 2,475 0,258 
201 0,084 2,462 0,262 
475 0,119 2,438 0,270 
975 0,153 2,460 0,272 
2475 0,201 2,534 0,282 
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4.7.3.2 Spettri di risposta 
 
Noti i parametri ag, F0 e Tc
*
 relativi alla pericolosità sismica di base, l’azione sismica, ed in 
particolare gli spettri di risposta elastici, vengono definiti in funzione del periodo di ritorno TR 
della costruzione. 
Per il sito in oggetto i parametri corrispondenti sono riportati nel prospetto e nelle schermate 
seguenti: 
 
Stati Limite TR [anni] ag [g] Fo TC
*
 [s] 
SLE: SLO 45 0,041 2,556 0,235 
SLE: SLD 75 0,053 2,521 0,250 
SLU: SLV 712 0,137 2,450 0,271 
SLU: SLC 1462 0,172 2,492 0,276 
 
Lo spettro di risposta elastico in accelerazione è espresso da una forma spettrale (spettro 
normalizzato) riferita ad uno smorzamento convenzionale del 5% moltiplicata per il valore della 
accelerazione orizzontale massima ag su sito di riferimento rigido orizzontale. Sia la forma 
spettrale che il valore di ag variano al variare della probabilità di superamento nel periodo di 
riferimento PVR.  
In accordo con quanto esposto al § 3.2.3.2.1 NTC2008
[3]
, “quale che sia la probabilità di 
superamento nel periodo di ritorno PVR considerata, lo spettro di risposta elastico della 
componente orizzontale è definito dalle seguenti equazioni: 
 
0 ≤ T < TB                                                     
 
  
 
 
    
   
 
  
   
 
TB ≤ T < TC                                                 
 
TC ≤ T < TD                                                 
  
 
  
 
TD ≤ T                                                              
    
  
  
 
nelle quali T e Se sono, rispettivamente, periodo di vibrazione ed accelerazione spettrale 
orizzontale.  
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Inoltre: 
 
S             coefficiente che tiene conto della categoria del sottosuolo e delle condizioni 
               topografiche mediante la relazione seguente: 
 
S = SS·ST 
 
               essendo SS il coefficiente di amplificazione stratigrafica (vedi Tab. 3.2.V) e ST  
               il coefficiente di amplificazione topografica (vedi Tab. 3.2.VI); 
 
 
 
 
 
η             fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di smorzamento viscosi  
               convenzionali ξ diversi dal 5%, mediante la relazione 
 
                  
 
                dove ξ (espresso in percentuale) è valutato sulla base di materiali, tipologia    
                strutturale e terreno di fondazione; 
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Fo            fattore che quantifica l’amplificazione spettrale massima, su sito di riferimento  
                rigido orizzontale, ed ha valore minimo pari a 2,2; 
TC            periodo corrispondente all’inizio del tratto a velocità costante dello spettro, dato da 
 
TC = CC ·TC
*
  
                
                dove TC
*
 è definito al § 5.3.1 della presente relazione e CC è un coefficiente 
                funzione della categoria di sottosuolo (vedi Tab. 3.2.V); 
TB            periodo corrispondente all’inizio del tratto dello spettro ad accelerazione costante, 
 
TB = TC /3 
 
TD             periodo corrispondente all’inizio del tratto a spostamento costante dello spettro,   
                 espresso in secondi mediante la relazione: 
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4.7.4 Azioni del vento 
 
In conformità al §3.3.1 NTC 2008
[3]
, “il vento, la cui direzione si considera generalmente 
orizzontale, esercita sulle costruzioni azioni che variano nel tempo e nello spazio provocando, in 
generale, effetti dinamici. 
Per le costruzioni usuali tali azioni sono convenzionalmente ricondotte alle azioni statiche 
equivalenti definite al § 3.3.3.”  
Infatti al §3.3.1 NTC 2008
[3]
 viene specificato che, “le azioni statiche del vento sono costituite da 
pressioni e depressioni agenti normalmente alle superfici, sia esterne che interne, degli elementi 
che compongono la costruzione. 
L’azione del vento sul singolo elemento viene determinata considerando la combinazione più 
gravosa della pressione agente sulla superficie esterna e della pressione agente sulla superficie 
interna dell’elemento. 
Nel caso di costruzioni o elementi di grande estensione, si deve inoltre tenere conto delle azioni 
tangenti esercitate dal vento. 
L’azione d’insieme esercitata dal vento su una costruzione è data dalla risultante delle azioni sui 
singoli elementi, considerando come direzione del vento, quella corrispondente ad uno degli assi 
principali della pianta della costruzione [...].” 
 
Come esposto al § 3.3.4 NTC2008
[3]
, “la pressione del vento è pari a: 
 
p = qb· ce· cp· cd 
dove 
 
qb        pressione cinetica di riferimento di cui al § 3.3.6; 
 
ce        coefficiente di esposizione di cui al § 3.3.7; 
 
cp        coefficiente di forma (o coefficiente aerodinamico), funzione della tipologia e della 
           geometria della costruzione e del suo orientamento rispetto alla direzione del vento. Il suo 
           valore può essere ricavato da dati suffragati da opportuna documentazione o da prove 
           sperimentali in galleria del vento; 
 
cd        coefficiente dinamico con cui si tiene conto degli effetti riduttivi associati alla non 
           contemporaneità delle massime pressioni locali e degli effetti amplificativi dovuti alle 
           vibrazioni strutturali. Indicazioni per la sua valutazione sono riportate al §3.3.8.” 
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In particolare: 
 
 p = 0,80 kN/m2 per elementi sottovento; 
 
 p = 1,34 kN/m2 per elementi sopravento. 
 
Questo valori sono stati ottenuti utilizzando gli opportuni coefficienti riportati in dettaglio nei 
paragrafi seguenti. 
4.7.4.1 Pressione cinetica di riferimento 
 
Come da §3.3.6 NTC2008
[3]
, “la pressione cinetica di riferimento qb (in N/m²) è data 
dall’espressione: 
   
 
 
     
  
 
dove: 
 
vb          velocità di riferimento del vento (in m/s); 
 
ρ           densità dell’aria assunta convenzionalmente costante e pari a 1,25  g/m3.” 
 
La velocità di riferimento del vento vb è definita al §3.3.2 NTC2008
[3]
, ed “è il valore 
caratteristico della velocità del vento a 10 m dal suolo su un terreno di categoria di esposizione II 
(vedi Tab. 3.3.II), mediata su 10 minuti e riferita ad un periodo di ritorno di 50 anni. 
In mancanza di specifiche ed adeguate indagini statistiche vb è data dall’espressione: 
 
vb = vb,0           per  as ≤ a0 
 
vb = vb,0 + ka (as – a0)       per a0 < as ≤ 1500 m 
 
dove: 
 
vb,0, a0, ka          parametri forniti nella Tab. 3.3.I NTC2008 e legati alla regione in cui sorge la  
                          costruzione in esame, in funzione delle zone definite in Fig. 3.3.1; 
 
as                       l’altitudine sul livello del mare (in m) del sito ove sorge la costruzione.” 
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Nello specifico qb = 0,455 kN/m
2
. 
4.7.4.2 Coefficiente di esposizione 
 
Come da §3.3.7 NTC2008
[3]
, “il coefficiente di esposizione ce dipende dall’altezza z sul suolo 
del punto considerato, dalla topografia del terreno, e dalla categoria di esposizione del sito ove 
sorge la costruzione. In assenza di analisi specifiche che tengano in conto la direzione di 
provenienza del vento e l’effettiva scabrezza e topografia del terreno che circonda la costruzione, 
per altezze sul suolo non maggiori di z = 200 m, esso è dato dalla formula: 
 
ce (z) = kr
2 
ct ln (z/z0) [ 7 + ct ln (z/z0) ]         per z ≥ zmin 
ce (z) = ce (zmin)                                             per z < zmin 
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dove 
 
kr , z0 , zmin   sono assegnati in Tab. 3.3.II in funzione della categoria di esposizione del sito ove  
                    sorge la costruzione; 
 
ct                 è il coefficiente di topografia. 
 
 
 
In mancanza di analisi specifiche, la categoria di esposizione è assegnata nella Fig. 3.3.2 in 
funzione della posizione geografica del sito ove sorge la costruzione e della classe di rugosità del 
terreno definita in Tab. 3.3.III. Nelle fasce entro i 40 km dalla costa delle zone 1, 2, 3, 4, 5 e 6, la 
categoria di esposizione è indipendente dall’altitudine del sito. 
Il coefficiente di topografia ct è posto generalmente pari a 1, sia per le zone pianeggianti sia per 
quelle ondulate, collinose e montane. [...]” 
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In particolare utilizzando la formula per z ≥ zmin si è ottenuto il seguente valore del coefficiente 
di esposizione; per semplicità è stato considerato uniforme dal piede alla sommità della 
costruzione e valutato con l'altezza z=13m; ce=2,94. 
4.7.4.3 Coefficiente di forma 
 
Come al §C3.3.10 della Circolare applicativa
[4]
, per il coefficiente di forma si assumono i valori 
riportati ai punti seguenti, con l’avvertenza che si intendono positive le pressioni dirette verso 
l’interno delle costruzioni. 
“Per la valutazione della pressione esterna si assumerà (vedere figura C3.3.2 ed esprimere α in 
gradi): 
 per elementi sopravento (cioè direttamente investiti dal vento), con inclinazione 
sull’orizzontale α ≥ 60°, cpe = + 0,8 
 per elementi sopravento, con inclinazione sull’orizzontale 20° < α < 60°, cpe = +0,03α - 1 
 per elementi sopravento, con inclinazione sull’orizzontale 0° ≤ α ≤ 20° e per elementi 
sottovento (intendendo come tali quelli non direttamente investiti dal vento o quelli 
investiti da vento radente) cpe = - 0,4” 
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Per le pareti laterali è stato assunto un coefficiente di forma esterno cpe = +0,8 per gli elementi 
sopravento e cpe = -0,4 per gli elementi sottovento. 
Inoltre per la copertura, trattandosi di un solaio "pesante" il contributo dovuto al vento in 
aspirazione non è tale da produrre effetti significativi ai fini delle verifiche strutturali ed è stato 
quindi trascurato. 
 
 
Sempre al §C3.3.10 della Circolare applicativa
[4]
, “per la valutazione della pressione interna si 
assume: 
 
 per costruzioni che hanno (o possono anche avere in condizioni eccezionali) una parete 
con aperture di superficie minore di 1/3 di quella totale: cpi = ± 0,2 
 per costruzioni che hanno (o possono anche avere in condizioni eccezionali) una parete 
con aperture di superficie non minore di 1/3 di quella totale: cpi = + 0,8 quando la parete 
aperta è sopravento, cpi = - 0,5 quando la parete aperta è sottovento o parallela al vento; 
 per costruzioni che presentano su due pareti opposte, normali alla direzione del vento, 
aperture di superficie non minore di 1/3 di quella totale: cpe + cpi = ± 1,2 per gli elementi 
normali alla direzione del vento, cpi = ± 0,2 per i rimanenti elementi.” 
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4.7.4.4 Coefficiente dinamico 
 
Al §3.3.8 NTC2008
[3]
 è specificato che “il coefficiente dinamico tiene in conto degli effetti 
riduttivi associati alla non contemporaneità delle massime pressioni locali e degli effetti 
amplificativi dovuti alla risposta dinamica della struttura. 
Esso può essere assunto cautelativamente pari ad 1 nelle costruzioni di tipologia ricorrente, quali 
gli edifici di forma regolare non eccedenti 80 m di altezza ed i capannoni industriali, oppure può 
essere determinato mediante analisi specifiche o facendo riferimento a dati di comprovata 
affidabilità.” 
4.7.5 Azioni della neve 
 
Nel §3.4.1 NTC2008
[3]
, “il carico provocato dalla neve sulle coperture viene valutato mediante la 
seguente espressione: 
qs = μi · qsk · CE · Ct  
dove: 
qs            carico neve sulla copertura; 
 
μi            coefficiente di forma della copertura; 
 
qsk           valore caratteristico di riferimento del carico neve al suolo [kN/m
2
], per un periodo di   
                ritorno di 50 anni; 
 
CE           coefficiente di esposizione; 
 
Ct            coefficiente termico. 
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Si ipotizza che il carico agisca in direzione verticale e lo si riferisce alla proiezione orizzontale 
della superficie della copertura.” 
 
In particolare per la copertura qs = 0,48 kN/m
2
. Questo valore è stato ottenuto utilizzando gli 
opportuni coefficienti riportati in dettaglio nei paragrafi seguenti. 
4.7.5.1 Valore caratteristico del carico neve al suolo 
 
In riferimento al §3.4.2 NTC2008
[3]
, “il carico neve al suolo dipende dalle condizioni locali di 
clima e di esposizione, considerata la variabilità delle precipitazioni nevose da zona a zona. [...] 
L’altitudine di riferimento as è la quota del suolo sul livello del mare nel sito di realizzazione 
dell’edificio.” 
I valori caratteristici minimi del carico della neve al suolo sono riportati in funzione delle diverse 
zone: zona I alpina, zona I mediterranea, zona II, zona III . 
Essendo l'edificio situato nel Comune di Livorno si trova in zona III: 
 
qsk = 0,60 kN/m
2
                                 as ≤ 200m 
qsk = 0,51 [1 + (as/481)
2 
] kN/m
2
          as > 200m 
 
Nello specifico il Comune di Livorno si trova ad un'altitudine di 3m s.l.m. quindi  il valore 
caratteristico del carico neve risulta qsk = 0,60 kN/m
2
. 
4.7.5.2 Coefficiente di esposizione 
 
Come indicato al §3.4.3 NTC2008
[3], “il coefficiente di esposizione CE può essere utilizzato per 
modificare il valore del carico neve in copertura in funzione delle caratteristiche specifiche 
dell’area in cui sorge l’opera. Valori consigliati del coefficiente di esposizione per diverse classi 
di topografia sono forniti in Tab. 3.4.I. Se non diversamente indicato, si assumerà CE = 1.” 
4.7.5.3 Coefficiente termico 
 
Come indicato al §3.4.4 NTC2008
[3]
, “il coefficiente termico può essere utilizzato per tener 
conto della riduzione del carico neve a causa dello scioglimento della stessa, causata dalla 
perdita di calore della costruzione.  
Tale coefficiente tiene conto delle proprietà di isolamento termico del materiale utilizzato in 
copertura. In assenza di uno specifico e documentato studio, deve essere utilizzato Ct = 1.” 
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4.7.5.4 Coefficiente di forma per le coperture 
 
Al §3.4.5.1 NTC2008
[3]
 viene indicato che, “in generale verranno usati i coefficienti di forma per 
il carico neve contenuti nel presente paragrafo, dove vengono indicati i relativi valori nominali 
essendo α, espresso in gradi sessagesimali, l’angolo formato dalla falda con l’orizzontale. 
I valori del coefficiente di forma μ1, riportati in Tab. 3.4.II si riferiscono alle coperture ad una o 
due falde.” 
 
 
 
In particolare, data l’inclinazione delle falde, sempre compresa nell’intervallo indicato, è stato 
considerato un coefficiente di forma pari a μ1=0,8.  
4.7.6 Aggregati edilizi 
 
Nel §C8A.3 della Circolare applicativa
[4]
 viene specificato che, “un aggregato edilizio è 
costituito da un insieme di parti che sono il risultato di una genesi articolata e non unitaria, 
dovuta a molteplici fattori (sequenza costruttiva, cambio di materiali, mutate esigenze, 
avvicendarsi dei proprietari, etc.). Nell’analisi di un edificio facente parte di un aggregato 
edilizio occorre tenere conto perciò delle possibili interazioni derivanti dalla contiguità 
strutturale con gli edifici adiacenti, connessi o in aderenza ad esso. A tal fine dovrà essere 
individuata, in via preliminare, l’unità strutturale (US) oggetto di studio, evidenziando le azioni 
che su di essa possono derivare dalle unità strutturali contigue. La porzione di aggregato che 
costituisce l’US dovrà comprendere cellule tra loro legate in elevazione ed in pianta da un 
comune processo costruttivo, oltre che considerare tutti gli elementi interessati dalla trasmissione 
a terra dei carichi verticali dell’edificio in esame.” 
Nel Manuale d’uso del software Aedes.PCM, viene spiegato che tra le interazioni strutturali con 
gli edifici adiacenti si dovranno considerare: carichi (sia verticali che orizzontali, in presenza di 
sisma) provenienti da solai o da pareti di US adiacenti; spinte di archi e volte appartenenti ad US 
contigue; spinte provenienti da archi di contrasto o da tiranti ancorati su altri edifici. La 
rappresentazione dell’US attraverso piante, alzati e sezioni permetterà di valutare la diffusione 
delle sollecitazioni e l’interazione fra le US contigue. 
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La presenza dell'edificio adiacente può essere tenuta in conto considerando le masse e /o i carichi 
in comune.  
Tipicamente, per considerarne l'interazione, in genere possono essere seguite due strade: 
 
 se i due edifici sono dotati di pareti in comune, sulle quali gravano entrambi i solai delle 
strutture (perché ad esempio l'orditura è la stessa tra le due campate), allora l'interazione 
consiste nell'aggiungere, sulle aste orizzontali, i carichi lineari uniformemente distribuiti 
derivanti dalla campata di solaio dell'edificio adiacente, valutati in base alle aree di 
influenza; 
 
 se invece i solai non fossero orditi allo stesso modo, allora è possibile considerarne 
l'interazione aggiungendo delle masse aggiuntive sui nodi presenti nell'allineamento in 
comune, per entrambe le direzioni X ed Y: anche queste andranno calcolate in base alle 
aree di influenza, dividendo poi i carichi ottenuti per l'accelerazione di gravità per averli 
in termini di masse. 
 
Nello studio della scuola elementare De Amicis è stata considerata l’interazione dell’edificio 
scolastico con l’adiacente casa del custode e con l’ala ovest della struttura  adibita a segreterie e 
palestra.  
Inoltre si è deciso di considerare anche l’interazione dell’edificio con l’ascensore, costruito 
sull’esterno della struttura, in tempi più recenti rispetto alla struttura stessa, ma di non 
considerare l’interazione con le scale di emergenza in quanto realizzate sempre sull’esterno, in 
acciaio, con un giunto sismico. 
4.7.6.1 Casa del custode 
 
Per quanto riguarda la casa del custode, questa si sviluppa su di un solo piano rialzato, per cui il 
solaio di falda della copertura si trova all’incirca allo stesso livello del solaio del piano primo 
dell’edificio scolastico.  
Non essendo stato possibile fare alcun tipo di rilievo nella casa in questione, si è ipotizzato che il 
solaio di copertura fosse dello stesso tipo di quello della struttura principale, dato che la 
costruzione è avvenuta nello stesso momento. Inoltre, dalla geometria della copertura, si presume 
che il solaio non scarichi direttamente sulla parete in comune, per questo motivo sono state 
calcolate le masse aggiuntive da applicare ai nodi del telaio equivalete, al livello del solaio del 
primo piano.  
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Le masse, calcolate su un’area complessiva di 95m2 circa, secondo le aree di influenza, sono le 
seguenti: 
G1 = 0,76 t 
 
G2 = 9,50 t 
4.7.6.2 Segreterie e palestra 
 
L’ala ovest della struttura, adibita a segreterie e palestra, si estende, in elevazione, in maniera del 
tutto identica al resto dell’edificio. 
Durante i rilievi è stato possibile appurare che il solaio del primo piano ha un’orditura tale per 
cui scarica proprio sulla parete in comune alle due porzioni dell’edificio. Ed inoltre la tipologia, 
e quindi i pesi, del solaio in questione è esattamente la medesima. 
Quindi, per tenere conto dell’interazione tra le due porzioni, sono stati aggiunti i carichi lineari 
uniformemente distribuiti, derivanti dai pesi del solaio a voltine in mattoni, valutati in base alle 
aree di influenza.  
Da un’area di circa 5m2 di solaio, che scarica su una parete di 5,7m di lunghezza, si sono ottenuti 
dei carichi lineari di: 
g1 = 1,48 kN/m 
 
g2 = 0,41 kN/m 
 
qk = 1,29 kN/m 
 
Per quanto riguarda il solaio della copertura è difficile stabilire se gravi o meno, e in che 
quantità, sulla parete in comune alle due porzioni, per questo motivo si è deciso di considerare 
solo la massa derivante da questa zona di edificio.  
Le masse, calcolate secondo le aree di influenza, da un’area di circa 10m2 sono le seguenti: 
 
G1 = 0,08 t 
 
G2 = 1,02 t 
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4.7.6.3 Ascensore 
 
Nella zona posteriore della scuola, affacciato sul cortile interno vi è un ascensore attiguo al 
fabbricato. Non essendo a conoscenza delle caratteristiche dell’ascensore, né della presenza o 
meno di un efficacie giunto sismico, è stato deciso di considerare in maniera precauzionale una 
massa aggiuntiva per considerare l’interazione di questo con la struttura.  
La massa considerata, conforme con i pesi medi di un elevatore idraulico per 5 persone, è la 
seguente: 
G2 = 0,6 t 
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5 MODELLAZIONE 
5.1 Modellazione della muratura 
 
La capacità di modellare in modo soddisfacente una struttura sottoposta ad azioni cicliche o 
dinamiche è un presupposto fondamentale nello studio di un fabbricato realizzato in muratura. 
Ci si propone infatti di ottenere una risposta quanto più simile al reale comportamento degli 
edifici. Sempre ricordando che una certa modellazione può essere più o meno rappresentativa 
anche a seconda che si vadano a considerare azioni verticali, orizzontali da vento o sismiche. 
Nella definizione di modello strutturale si deve valutare se i solai possono essere considerati 
come diaframmi infinitamente rigidi nel proprio piano oppure no, poiché ne consegue una 
differente ripartizione dell’azione sismica. 
Se i solai sono rigidi e sufficientemente resistenti sono in grado di  ripartire l’azione sismica sulle 
varie pareti in base alla loro rigidezza e alla loro distanza dal centro di rotazione. 
Altrimenti, in presenza di solai deformabili nel proprio piano, l’azione sismica viene ripartita sui 
paramenti di controvento in funzione delle aree di influenza, e da questi sulle singole pareti in 
funzione delle rigidezze. 
Negli ultimi venti anni sono stati proposti numerosi modelli per il calcolo della risposta sismica 
di pareti murarie e di edifici, a diversi livelli di dettaglio e con diversi presupposti teorici.  
Tuttavia si ritiene che sia necessario ed opportuno individuare alcuni elementi fondamentali che 
dovrebbero esser comuni a tutti i modelli per poter, se non altro, scongiurare errori macroscopici 
nella previsione della risposta. 
Nonostante una modellazione semplificata del reale comportamento di una struttura, vi sono 
requisiti ritenuti irrinunciabili per un modello di calcolo: 
 il modello deve prevedere tutti i principali meccanismi di rottura degli elementi 
strutturali. Ad ogni meccanismo di rottura deve essere associato un opportuno criterio 
            di resistenza; 
 devono essere rispettati sia gli equilibri locali che globali; 
 deve essere raggiunto un giusto compromesso fra il livello di dettaglio e la semplicità di 
interpretazione ingegneristica dei risultati. 
Questi requisiti hanno lo scopo di ridurre al minimo la possibilità di ottenere soluzioni 
grossolanamente errate in termini di resistenza ultima della struttura. 
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5.1.1 Classificazione dei modelli 
 
Una prima distinzione può essere individuata tra: 
 
 modelli basati sull’analisi limite (Como e Grimaldi, 1985 – Abruzzese et al. 1992): si 
limitano al calcolo del carico di collasso e del relativo meccanismo. In tali modelli non si 
studia la deformabilità della struttura in fase elastica e post-elastica, in quanto ci si 
riconduce ad uno studio di equilibri e cinematismi di corpi rigidi; 
 
 modelli “semplificati” a macroelementi, che considerano deformazioni in campo elastico 
ed anelastico; 
 
 modelli agli elementi finiti (FEM) che considerano deformazioni in campo elastico ed 
anelastico e consentono di cogliere puntualmente le situazioni che caratterizzano le 
condizioni di crisi. 
Il metodo può essere applicato considerando 
differenti schematizzazioni del materiale 
muratura. La micro-modellazione discreta del 
materiale distinguendo il comportamento della 
malta, degli elementi lapidei ed il legame 
d'interfaccia; la macromodellazione al continuo 
del materiale ideale, considerato come 
omogeneo ed isotropo o ortotropo.  
Le prime proposte relative alla micro-
modellazione sono dovute ad alcuni autori 
(Anthoine, 1992; Lourenço, 1994) che a seguito 
di specifiche analisi sperimentali hanno proposto semplici modelli di interazione malta-
mattone e di comportamento per l'intero complesso strutturale in muratura. 
Tuttavia, come accennato nel paragrafo relativo al comportamento meccanico della 
muratura, nella maggior parte dei casi concreti l'impiego della legge di interazione malta-
mattone è di fatto non applicabile per la valutazione del comportamento globale della 
struttura, soprattutto nel caso di murature piuttosto irregolari in cui si può considerare una 
diffusione pressoché uniforme delle tensioni nel materiale. È allora più conveniente far 
ricorso ad una macro-modellazione al continuo in cui la muratura viene schematizzata 
tramite opportune relazioni costitutive tra tensioni e deformazioni medie del materiale. 
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I modelli a macroelementi sono così chiamati perché vanno ad individuare nei pannelli murari 
gli elementi maschio, fascia e nodo, studiando il comportamento di tali elementi è possibile 
valutare la risposta globale della struttura. 
 
Nell’ambito di tali modelli si distinguono due tipi di modellazione: 
 modellazione bidimensionale dei pannelli murai; 
 modellazione monodimensionale dei pannelli murari, idealizzabili come travi tozze con 
comportamento non lineare o come bielle (puntoni); 
 
Nel caso dei modelli di tipo bidimensionale si nota come un ingrediente fondamentale della 
modellazione sia considerato il comportamento monolatero (o “no tension”) del materiale che 
conferisce quindi una rigidezza variabile all’elemento, in funzione dello stato di sollecitazione. 
Per comportamento monolatero si intende l’ipotesi di resistenza a trazione nulla, che può essere 
di tipo generalizzato (non si ammette trazione in qualunque giacitura) oppure limitato a giaciture 
particolari (orientate come i letti di malta).  
 
L’implementazione della condizione di “no tension” avviene quindi utilizzando: 
 
 tecniche che modificano la geometria degli elementi, al fine di eliminare le zone in 
trazione, definiti modelli a geometria variabile (D’Asdia e Viskovic, 1994, in Figura); 
 
 tecniche che sfruttano una opportuna formulazione del campo di sforzi all’interno del 
pannello (Braga e Liberatore, 1990). 
 
Nei due modelli citati si utilizzano quindi dei criteri di verifica della resistenza nei confronti di 
alcuni possibili meccanismi di rottura delle parti reagenti, e l’analisi viene interrotta se uno dei 
criteri risulta violato. 
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Nel caso dei modelli con elementi monodimensionali si individuano due sottoclassi: 
 
 modelli basati sull’idealizzazione a biella o a puntone (Calderoni et al., 1987 e 1989), si 
propongono di modellare la porzione reagente del pannello murario mediante un 
elemento biella la cui inclinazione e la cui rigidezza riproducano in media il 
comportamento del pannello. Poiché al crescere della parzializzazione consegue una 
variazione delle proprietà geometriche della biella equivalente (inclinazioni, dimensioni 
della sezione), anche questi metodi sono classificabili come “a geometria variabile”. La 
crisi dei singoli pannelli è associata al raggiungimento di una configurazione limite di 
equilibrio oppure alla rottura per compressione del puntone; 
 
 
 modelli con elementi monodimensionalii quali fanno uso di elementi trave con 
deformazione a taglio. In questo ambito sono stati proposti sia elementi a rigidezza 
variabile (basata sul calcolo in sezione parzializzata, Braga e Dolce, 1982) che elementi 
a rigidezza costante in fase elastica, a cui segue una fase di deformazione plastica 
(Tomaževič, 1978, Dolce, 1989, Tomaževič e Weiss, 1990). In quest’ultimo caso la non-
linearità del comportamento è innescata dal raggiungimento di una condizione limite di 
resistenza.  
 
Fanno parte di quest’ultima modellazione il metodo POR e il metodo del Telaio Equivalente, i 
quali sono metodi sviluppati per un’analisi statica non lineare di tipo globale. 
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5.1.2 Metodo POR  
 
In seguito al sisma del Friuli del 1976, nelle normative italiane fu introdotta l’analisi non lineare 
sottoforma di metodi semplificati. Fra questi il più famoso è sicuramente il metodo POR, 
sviluppato da ricercatori sloveni (Tomaževič, 1978), il quale esegue una valutazione della 
risposta taglio-spostamento separatamente per ogni interpiano e valuta il taglio sismico ultimo 
dell’edificio come il minimo tra i valori del taglio alla base corrispondenti al collasso dei singoli 
interpiani e alla distribuzione delle forze assunta.  
Le ipotesi che stanno alla base di questo metodo sono: 
 solai considerati infinitamente rigidi, trascurando la deformabilità e rottura delle fasce; 
 i pannelli sono sede di deformazioni e di rotture a taglio per fessurazione diagonale; 
 la risposta a taglio è calcolata secondo una legge elasto-plastica per cui lo spostamento 
ultimo è definito in termini di “duttilità” come multiplo dello spostamento elastico. 
Il metodo, quindi, prevede un modello di tipo shear-type ed un’analisi al passo con incremento di 
spostamento del baricentro delle rigidezze valutando la forza di taglio reattiva per ogni 
interpiano. Tale forza è calcolata considerando le rigidezze elastiche dei singoli pannelli fino a 
quando per un maschio murario non si raggiunge lo snervamento. Al passo successivo la 
rigidezza di tale maschio viene considerata ridotta e pari alla rigidezza secante calcolata in 
funzione dello spostamento raggiunto al passo precedente.  
Il vantaggio sostanziale di tale metodo è la semplicità di calcolo, da cui deriva un basso onere 
computazionale che ne ha permesso l’utilizzo negli anni. 
Tuttavia, nella versione originale, vi sono dei limiti: 
 considerare i maschi come unica sede di deformazioni e di rotture, trascurando la rottura 
delle fasce di piano; 
 ipotizzare come unico meccanismo di rottura quello di taglio per fessurazione diagonale, 
trascurando le rotture per ribaltamento e per scorrimento. 
 fare un’analisi separata piano per piano non è in grado di cogliere la variazione di azione 
assiale nei maschi murari al crescere delle forze sismiche e quindi l’effettiva resistenza di 
tali maschi; 
 nella valutazione del grado di vincolo non vengono considerate le rigidezze e le 
resistenze degli elementi orizzontali di accoppiamento. 
Negli anni si è riusciti ad ovviare solamente al problema di rottura per taglio considerando anche 
gli altri tipi di rottura, scorrimento e ribaltamento. 
L’utilizzo di tale metodo dà risultati che possono essere ritenuti soddisfacenti negli edifici di 2-3 
piani fuori terra, anche in assenza di solai rigidi. 
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5.1.3 Metodo a Telaio Equivalente 
 
Il metodo è stato sviluppato, dapprima per pareti multipiano caricate nel proprio piano, e 
successivamente è stato esteso a problemi tridimensionali. 
Se la geometria della parete e delle aperture è sufficientemente regolare, è possibile idealizzare 
una parete muraria mediante un telaio equivalente costituito da elementi maschio, ad asse 
verticale, elementi fascia, ad asse orizzontale, elementi nodo.  
Gli elementi maschio e gli elementi fascia vengono modellati come elementi di telaio, “beam-
column”, deformabili assialmente e a taglio. Se si suppone che gli elementi nodo siano 
infinitamente rigidi e resistenti, è possibile modellarli numericamente introducendo opportuni 
bracci rigidi, offsets, alle estremità degli elementi maschio e fascia. 
 
Si suppone che un elemento maschio sia costituito da una parte deformabile con resistenza finita, 
e di due parti infinitamente rigide e resistenti alle estremità dell’elemento. L’altezza della parte 
deformabile o “altezza efficace” del maschio viene definita secondo quanto proposto da Dolce 
(1989), per tenere conto in modo approssimato della deformabilità della muratura nelle zone di 
nodo. 
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 Il comportamento dell’elemento maschio viene supposto elasto-plastico e lo spostamento ultimo 
viene valutato in funzione del drift, ovvero il rapporto tra spostamento orizzontale e altezza del 
muro. L’introduzione del drift in sostituzione di un limite in duttilità (utilizzato nel metodo POR) 
deriva da prove nelle quali si è notato che pannelli murari con diversi rapporti di forma portati a 
rottura tendono a presentare una dispersione molto contenuta della deformazione angolare 
ultima, ed una dispersione molto maggiore della duttilità ultima in spostamento. Le attuali 
normative fanno uso di questa formulazione per individuare la condizione ultima del pannello. 
A differenza del metodo POR il metodo a telaio equivalente considera tutti i meccanismi di 
rottura per i maschi murari,  la possibilità di verificare le fasce murarie e considerare l’effettivo 
grado di vincolo che offrono.  
Inoltre vi è la possibilità di modellare i solai deformabili oppure rigidi nel proprio piano 
riducendo di conseguenza così i gradi di libertà cinematici, qualora lo si ritenga opportuno. 
L’estensione del modello a strutture tridimensionali ha richiesto innanzitutto una formulazione 
tridimensionale dei legami costitutivi degli elementi maschio e fascia. Si è assunto una scissione 
del comportamento deformativo nei due piani di inflessione, lo stesso tipo di equazioni 
costitutive ed un comportamento fuori dal piano del maschio murario analogo al comportamento 
nel piano. 
L’unica differenza tra i due comportamenti consiste nel considerare una diversa altezza efficace, 
pari all’altezza libera di interpiano per la risposta fuori piano e pari all’altezza efficace calcolata 
con Dolce per la risposta nel piano.  
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5.2 Modellazione dell’edificio 
 
In accordo con quanto esposto al § 7.2.6 NTC2008
[3]
 “il modello della struttura deve essere 
tridimensionale e deve rappresentare in modo adeguato le effettive distribuzioni spaziali di 
massa, rigidezza e resistenza, con particolare attenzione alle situazioni nelle quali componenti 
orizzontali dell’azione sismica possono produrre forze d’inerzia verticali (travi di grande luce, 
sbalzi significativi, ecc.). 
Nella definizione del modello alcuni elementi strutturali, considerati “secondari”, e gli elementi 
non strutturali autoportanti (tamponature e tramezzi), possono essere rappresentati unicamente in 
termini di massa, considerando il loro contributo alla rigidezza e alla resistenza del sistema 
strutturale solo qualora essi possiedano rigidezza e resistenza tali da modificare 
significativamente il comportamento del modello. 
Gli orizzontamenti possono essere considerati infinitamente rigidi nel loro piano, a condizione 
che siano realizzati in cemento armato, oppure in latero-cemento con soletta in c.a. di almeno 40 
mm di spessore, o in struttura mista con soletta in cemento armato di almeno 50 mm di spessore 
collegata da connettori a taglio opportunamente dimensionati agli elementi strutturali in acciaio o 
in legno e purché le aperture presenti non ne riducano significativamente la rigidezza. [...] 
Le azioni conseguenti al moto sismico sono modellate sia direttamente, attraverso forze statiche 
equivalenti o spettri di risposta, sia indirettamente, attraverso accelerogrammi.” 
 
Il software che è stato utilizzato per la modellazione del fabbricato è il programma di calcolo 
Aedes.PCM  (Progettazione di Costruzioni in Muratura). Questo software per prima cosa 
necessita che vengano inserite tutte le informazioni atte a definire un modello architettonico. Una 
volta elaborato questo tipo di modello il software è in grado di creare sia il modello strutturale, 
secondo la teoria del “Telaio Equivalente”, sia il modello cinematico. L’elaborazione di diversi 
modelli, per i vari tipi di analisi, partendo da un unico modello architettonico è sicuramente un 
vantaggio in termini di tempi di esecuzione e di omogeneità geometrica. 
L’utente ha poi la possibilità di specificare quali analisi effettuare o meno tra quelle disponibili, il 
diagramma di comportamento della muratura, le verifiche da effettuare sugli elementi del telaio, 
i tipi di interventi e così via. 
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5.2.1 Modello Architettonico 
 
Il primo passo che è stato fatto per modellare l’edificio oggetto di tesi è stato quello di creare il 
cosiddetto modello architettonico con il software Aedes.PCM.  
Il modello architettonico è stato definito piano per piano specificando le geometrie di ogni 
parete, altezza e spessore, e la geometria delle rispettive aperture. Ad ogni parete è stato 
associato il materiale muratura con le relative caratteristiche specificate al §3.4.2, integrate con  i 
coefficienti opportuni. I pannelli di tamponamento sono stati valutati come elementi strutturali 
“secondari” e per tale ragione la rigidezza e la resistenza di tali elementi è stata ignorata e questi 
sono stati considerati solo come carichi.  
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Per ogni piano si è specificata la pressione del vento nelle direzioni X e Y e sono stati inseriti i 
solai specificando per ognuno l’orditura e i carichi verticali gravanti su di essi, compreso i pesi 
propri.  
 
 
I solai di copertura sono stati inseriti con la opportuna inclinazione senza rappresentare 
l’elemento capriata ma considerandolo soltanto come peso proprio del solai. Proprio per la 
presenza delle catene nelle capriate il solaio è stato considerato come non spingente, si è 
comunque considerata una ridistribuzione trasversale del 30% dei carichi del solaio legata 
all’orditura secondaria del manto di copertura. 
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5.2.2 Modello Strutturale e Cinematico 
 
Il software è in grado, con un semplice comando, di creare il modello strutturale ovvero il telaio 
equivalente sulla base del quale verranno eseguite tutte le analisi statiche e sismiche. 
Il telaio viene creato con elementi monodimensionale (maschi, strisce e sottofinestra) e nodi, 
definiti link rigidi, collegati gli uni a gli altri tramite dei vincoli di tipo incastro.  
 
 
 
Per lo stato attuale della struttura si è deciso di confrontare due diverse schematizzazioni 
andando a modificare i suddetti vincoli. Nel primo modello si è deciso di considerare le travi di 
accoppiamento, quindi le strisce di piano ed i sottofinestra,  come doppiamente incernierate, 
mentre nel secondo modello sono state considerate come doppiamente incastrate. Per quando 
riguarda i solai, gli impalcati sono stati imposti ad ogni livello deformabili in entrambe le 
direzioni X e Y. Nel modello architettonico si erano definiti i solai di copertura come non 
spingenti per la presenza di catene nelle capriate, questo però faceva sì che i puntoni presenti nel 
tetto a padiglione non trasmettessero alcuna forza orizzontale. Per questo motivo si è andati ad 
inserire manualmente, nei nodi di appoggio dei puntoni, le forze concentrate esercitate dai 
puntoni stessi. Inoltre gli aggregati sono stati inseriti come masse concentrate su nodi o come 
carichi distribuiti su travi a seconda delle esigenze, come si era precisato al §4.7.6 della presente 
tesi. Mentre per la fondazione si è schematizzato un semplice incastro alla base di ogni maschio 
murario. 
Sempre sulla base del modello architettonico, il software è in grado di creare facilmente il 
modello cinematico, per eseguire le analisi dei meccanismi locali. 
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All’interno della sezione dedicata a questo modello è possibile effettuare dei veri e propri tagli 
degli oggetti tridimensionali presenti del modello. Definito, quindi, il corpo che deve essere 
considerato nel cinematismo è stato possibile definire il tipo di cinematismo associato e quindi la 
rotazione. Con questo procedimento è possibile considerare tutti i carichi che effettivamente 
entrano in gioco nel meccanismo, pesi propri dei pannelli murari e carichi gravanti solo sulle 
porzioni di corpo impegnate nel meccanismo. 
 
Anche in questo modello, come in quello strutturale si è dovuto andare ad inserire manualmente 
le spinte derivanti dai vari puntoni del tetto a padiglione in quanto questi non venivano 
considerati. Per il calcolo di queste spinte, per entrambi i modelli, ci si è rifatti al classico 
schema statico delle coperture parzialmente spingenti, per cui si riporta un immagine. 
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5.2.3 Forme Modali 
 
L’analisi modale, come specificato al § C7.3.3.1 della Circolare applicativa[4], “consiste nella 
soluzione delle equazioni del moto della costruzione, considerata elastica, in condizioni di 
oscillazioni libere (assenza di forzante esterna) e nella individuazione di particolari 
configurazioni deformate che costituiscono i modi naturali di vibrare di una costruzione. Questi 
modi di vibrare sono una caratteristica propria della struttura, in quanto sono individuati in 
assenza di alcuna forzante, e sono caratterizzate da un periodo proprio di oscillazione T, da uno 
smorzamento convenzionale ξ, caratteristiche proprie degli oscillatori elementari (sistemi 
dinamici ad un grado di libertà), nonché da una forma. Tranne che per casi particolari, quali 
quelli per esempio di costruzioni dotate di sistemi di isolamento e di dissipazione, si assume che 
i modi di vibrare abbiano tutti lo stesso valore dello smorzamento convenzionale ξ pari al 5%. 
Qualunque configurazione deformata di una costruzione, e quindi anche il suo stato di 
sollecitazione, può essere ottenuta come combinazione di deformate elementari, ciascuna con la 
forma di un modo di vibrare. Ovviamente, in funzione dell’azione che agisce sulla costruzione, 
alcuni modi di vibrare avranno parte più significativa di altri nella descrizione della conseguente 
configurazione deformata. La massa partecipante di un modo di vibrare esprime la quota parte 
delle forze sismiche di trascinamento, e quindi dei relativi effetti, che il singolo modo è in grado 
di descrivere. Per poter cogliere con sufficiente approssimazione gli effetti dell’azione sismica 
sulla costruzione, è opportuno considerare tutti i modi con massa partecipante superiore al 5% e 
comunque un numero di modi la cui massa partecipante totale sia superiore all’85%, trascurando 
solo i modi di vibrare meno significativi in termini di massa partecipante.” 
 
Si riportano, innanzitutto, i risultati dell’analisi modale dello stato attuale modellato con solai 
deformabili e con travi di accoppiamento schematizzate come doppiamente incastrate.  
Si riportano di seguito, sotto forma di tabella, i risultati delle forme modali in termini di 
frequenza, periodo e massa partecipante. 
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     Modo     Frequenza  Periodo    MX      MY       ∑MX     ∑MY         
        (cicli/sec)  (sec)     (%)     (%)      (%)     (%) 
1        1.652   0.605   2.284   0.027    2.284   0.027 
2        2.376   0.421   0.005   5.518    2.289   5.546 
3        2.527   0.396   0.002   1.264    2.291   6.810 
4        2.688   0.372   0.132   5.683    2.422  12.492 
5        2.787   0.359   0.056   4.118    2.479  16.610 
6        3.101   0.322   0.008  21.352    2.487  37.963 
7        3.161   0.316   0.029   4.326    2.516  42.289 
8        3.257   0.307  14.337   1.035   16.853  43.324 
9        3.276   0.305   1.530   1.352   18.383  44.676 
10       3.345   0.299   0.664   0.011   19.047  44.687 
11       3.399   0.294   0.689   4.082   19.736  48.769 
12       3.702   0.270   1.711  41.160   21.447  89.928 
13       3.826   0.261  66.789   0.327   88.236  90.256 
 
Dalla tabella si può vedere come per il sisma in direzione X sia dominante il contributo del 
tredicesimo modo (66,79%), mentre per il sisma in direzione Y sia quello del dodicesimo modo 
(41,16%). I primi modi hanno massa partecipante molto più bassa quindi rappresentano modi di 
vibrare locali.  
Si riportano le immagini relative al primo modo ed ai modi più significativi in termini di masse 
partecipanti. 
- Primo modo proprio T= 0,605s  
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- Dodicesimo modo proprio T= 0,270s  
 
 
- Tredicesimo modo proprio T= 0,261s  
 
 
Si può notare, sia dalle immagini, sia dai valori delle masse partecipanti associate ai vari modi 
riportati in tabella, come i modi naturali di vibrare di questo modello siano principalmente 
associate a comportamenti di tipo locale. Questo è dovuto essenzialmente al fatto che i solai 
siano stati modellati tutti come deformabili e non come solai rigidi, per cui il comportamento 
della struttura non è di tipo globale ma locale. Le forme modali di questo tipo, essendo una 
caratteristica propria della struttura, ci aiutano ad individuare tutti quei meccanismi locali che 
dovranno essere presi in considerazione e inibiti nell’analisi cinematica. 
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Un comportamento analogo si avrà nel modello utilizzato per lo stato di progetto, infatti, anche 
in questo modello si sono considerati i solai deformabili nel proprio piano per cui sono risultati 
dei modi di vibrare propri della struttura associati a comportamenti locali e non globali. 
Si riportano i risultati delle forme modali in termini di periodo, frequenza e massa partecipante, 
sotto forma di tabella e di seguito alcune immagini relative ai modi più significativi. 
 
     Modo     Frequenza  Periodo    MX      MY       ∑MX     ∑MY 
        (cicli/sec)  (sec)     (%)     (%)      (%)     (%) 
1        1.866   0.536   2.720   0.044    2.720   0.044 
2        2.629   0.380   0.025  10.600    2.745  10.645 
3        2.702   0.370   0.002   1.829    2.747  12.473 
4        2.850   0.351   0.147   3.825    2.893  16.298 
5        2.942   0.340   0.056   6.470    2.949  22.768 
6        3.255   0.307   7.255   9.575   10.204  32.343 
7        3.281   0.305   7.153  17.938   17.357  50.281 
8        3.348   0.299   1.044   0.614   18.401  50.895 
9        3.379   0.296   0.147   0.792   18.548  51.687 
10       3.471   0.288   0.024   2.448   18.572  54.135 
11       3.575   0.280   0.789   0.520   19.361  54.656 
12       3.751   0.267   0.093  33.538   19.454  88.193 
13       3.950   0.253  58.022   0.044   77.476  88.237 
14       4.074   0.245   0.634   0.027   78.110  88.264 
15       4.083   0.245  10.731   0.000   88.841  88.264 
 
- Primo modo proprio T= 0,536s  
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- Dodicesimo modo proprio T= 0,267s  
 
 
- Tredicesimo modo proprio T= 0,253s  
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6 RISULTATI STATO ATTUALE 
 
Per prima cosa è stata eseguita l’analisi dei meccanismi locali (analisi dei cinematismi) di cui si 
vanno a riportare i risultati ottenuti specificando solo quelli più significativi, tra i molti 
analizzati, per ognuno dei meccanismo tipo. 
Successivamente si riportano i risultati delle analisi svolte sul modello strutturale che si erano 
elencate al § 4.5.1 della presente tesi. Come anticipato nel paragrafo precedente, per lo studio 
dello stato attuale si è deciso di mettere a confronto due modelli strutturali che differiscono l’uno 
dall’altro solo nella schematizzazione delle travi di accoppiamento. 
In entrambi i modelli sono state considerate le seguenti proprietà: 
 solai deformabili nel proprio piano, giustificato dalle tipologie di solai presenti (solaio 
con voltine di mezzane in foglio e solaio in legno con cannicciato) e dall’assenza di 
solette collaboranti; 
 comportamento elasto-fragile del sottofinestra e delle strisce, per le analisi non lineari, 
giustificato dal fatto che non vi sono cordoli in cemento armato a livello dei solai e 
nemmeno architravi in acciaio per le aperture. 
 
I modelli strutturali definiti, quindi, sono due: 
1. Fasce di piano schematizzate con doppia cerniera; 
2. Fasce di piano schematizzate con doppio incastro. 
 
Per ogni tipo di analisi presa in considerazione nel modello strutturale, quindi, è stato messo a 
confronto il modello 1 con il modello 2 per cercare di capire le differenze che una modellazione 
comporta rispetto ad un altra.  
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6.1 Meccanismi locali 
 
Una volta creato il modello architettonico dello stato attuale del fabbricato si è proceduto con la 
creazione del modello cinematico. Si è ritenuto opportuno analizzare immediatamente i 
meccanismi locali in quanto il fabbricato, per tutta una serie di motivi, primo tra tutti una carenza 
di ammorsamento tra il solaio e le pareti, è sicuramente governato da questo tipo di 
comportamento piuttosto che da un comportamento di insieme. Quindi per avere l’idea 
dell’effettivo stato in cui si trova l’edificio si è proceduto all’analisi del maggior numero di 
meccanismi possibili. 
I meccanismi che si è ritenuto potessero svilupparsi sulla struttura sono i seguenti: 
 Ribaltamento semplice di parete; 
 Ribaltamento del cantonale; 
 Flessione orizzontale di parete; 
 Sfondamento del timpano. 
Per ogni meccanismo analizzato il software utilizzato è in grado di fornire immediatamente una 
legenda sulla quale è riportato il valore del moltiplicatore di collasso α0 e l’indicatore di rischio 
per lo stato limite analizzato, ovvero SLV, sia in termini di accelerazioni di picco PGA che in 
termini di periodo di ritorno TR. Le modalità di calcolo del moltiplicatore di collasso sono 
riportate al paragrafo § 4.6.4 della presente tesi, dai risultati riportati in legenda è semplice 
leggere il valore del periodo di ritorno della capacità della struttura TR,CLV.  
Al § 3.6.3 è stato calcolato il valore della minima capacità sismica che la struttura deve essere in 
grado di sviluppare, in termini di periodo di ritorno, allo stato limite ultimo di salvaguardia della 
vita, per ottenere il miglioramento. Quindi il valore in questione cui è stato fatto riferimento è 
proprio TR,C = 249 anni. 
6.1.1 Ribaltamento semplice di parete 
 
Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di intere facciate o porzioni di pareti 
rispetto ad assi in prevalenza orizzontali alla base di esse e che percorrono la struttura muraria 
sollecitata da azioni fuori dal piano.  
Il ribaltamento semplice può coinvolgere uno o più livelli della parete, ma nel caso in esame si è 
ritenuto più corretto analizzare solo il ribaltamento dei due livelli, in quanto  non è presente 
nessun vincolo in sommità che lo impedisca e non è presente un collegamento diffuso al livello 
del solaio del primo piano che possa trattenere il primo livello. 
I periodi di ritorno corrispondenti all’attivazione dei meccanismi di ribaltamento semplice di  
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parete analizzati, allo SLV, per la struttura analizzata vanno da un valore minimo di TR,C = 18 
anni fino ad un massimo di TR,C = 76 anni. Questi valori sono molto al di sotto del limite 
necessario per il miglioramento della struttura, questo significa che sono necessari interventi che 
vadano ad innalzare questi periodi, almeno fino a 249 anni. Si riportano alcune immagini di 
questo tipo di meccanismo. 
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6.1.2 Ribaltamento del cantonale 
 
Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di un cuneo di distacco, delimitato da 
superfici di frattura ad andamento diagonale, rispetto ad una cerniera posta alla base dello stesso 
ed inclinata di un angolo di 45°. Meccanismi di questo tipo sono frequenti in edifici che 
presentano spinte concentrate in testa ai cantonali dovute in particolar modo ai carichi trasmessi 
dai puntoni dei tetti a padiglione.  
Questo è proprio il caso in esame, per questo motivo sono stati analizzati tutti quei cantonali con 
la presenza di un puntone. Come specificato quando si è descritta la modellazione del modello 
cinematico, la spinta esercitata dal puntone è stata calcolata, caso per caso, secondo lo schema di 
copertura parzialmente spingente ed inserita manualmente.  
I valori del periodo di ritorno corrispondenti all’attivazione del meccanismo di ribaltamento del 
cantonale, allo SLV, sono risultati compresi tra un minimo di TR,C = 423 anni ed un massimo di 
TR,C = 579 anni. Quindi valori già superiori al valore limite del miglioramento, per questo 
motivo negli interventi che sono stati ipotizzati non si è pensato a qualcosa di specifico per i 
cantonali. Si riportano alcune immagini di questo tipo di meccanismo. 
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6.1.3 Flessione orizzontale di parete 
 
Il meccanismo si manifesta con l’espulsione di materiale dalla zona sommitale della parete e col 
distacco di corpi cuneiformi accompagnato dalla formazione di cerniere cilindriche oblique e 
verticali per azioni fuori dal piano. Questo meccanismo è spesso associato ad una assenza di 
vincolo in sommità ed è per questo motivo che è stato preso in considerazione per la struttura in 
esame. I risultati ottenuti in termini di periodo di ritorno sono tutti maggiori e quindi posti uguali 
a TR,C = 2475 anni, questo ci dimostra che il meccanismo non è molto significativo per questo 
edificio, per questo motivo, nella fase successiva di progetto, non è stato preso in considerazione. 
Si riportano comunque alcune immagini di questo tipo di meccanismo. 
 
        
 
6.1.4 Sfondamento del timpano 
 
Il meccanismo si manifesta con l’espulsione di materiale dalla zona sommitale della parete del 
timpano e col distacco di corpi cuneiformi definiti da sezioni di frattura oblique e verticali per 
azioni fuori dal piano. Il cinematismo è in genere provocato dall’azione ciclica di martellamento 
della trave di colmo della copertura. 
Nello studio di questo meccanismo si è dovuto calcolare, secondo le aree di influenza, la 
componente verticale del carico di solaio che scarica sulla trave di colmo e riportare il carico 
verticale concentrato nel punto di appoggio della trave alla parete. Il risultato ottenuto in termini 
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di periodo di ritorno corrispondente all’attivazione del meccanismo di sfondamento del timpano, 
allo SLV, è risultato pari a TR,C = 2475 anni, questo ci dimostra che il meccanismo non è molto 
significativo per questo edificio, per questo motivo, nella fase successiva di progetto, non è stato 
preso in considerazione. Si riporta comunque l’immagine di questo meccanismo. 
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6.2 Statica lineare non sismica 
 
Una volta analizzati i meccanismi locali dal modello cinematico si è proceduto con la creazione 
del modello strutturale dello stato attuale dell’edificio. Per prima cosa è stata effettuata un'analisi 
statica non sismica e sono state eseguite le verifiche a pressoflessione complanare e a taglio per 
fessurazione diagonale di tutti i maschi murari. Non sono comprese nella verifica le strisce di 
piano ed i sottofinestra in quanto non sono in grado di resistere né a taglio né a pressoflessione 
nel loro piano data l’assenza di un cordolo o di un architrave che forniscano una resistenza a 
trazione.  
Come anticipato all’inizio di questo capitolo, per lo stato attuale sono stati definiti due modelli: 
1. Fasce di piano schematizzate con doppia cerniera; 
2. Fasce di piano schematizzate con doppio incastro. 
 
I risultati dei due modelli sono i seguenti: 
 
Modello 1 (cerniere):                                                Modello 2 (incastri): 
      
 
La pressoflessione complanare, in entrambi i modelli, fornisce dei coefficienti pari a zero. 
Questo indica che alcuni maschi murari sono sottoposti a delle tensioni di compressione 
maggiori della propria resistenza a compressione, in questi casi infatti il momento resistente 
ultimo risulta nullo. Mentre la verifica a taglio per fessurazione diagonale nel modello 2, con gli 
incastri, al contrario del modello 1, risulta soddisfatta.  
Era prevedibile che i risultati del modello 2 fossero migliori del modello 1 in quanto gli sforzi si 
distribuiscono in maniera tale per cui le travi di accoppiamento risultano sollecitate 
maggiormente e i maschi murari risultano più scarichi.  
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Dato lo stato di fatto dell’edificio, che risulta essere privo di un quadro fessurativo evidente, per 
giustificare le verifiche non soddisfatte si è deciso di eseguire una verifica considerando la 
combinazione caratteristica (rara) generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio. 
I risultati ottenuti per i due distinti modelli sono i seguenti: 
 
Modello 1 (cerniere):                                                Modello 2 (incastri): 
      
 
Si può notare che il modello 2, incastri, risulta pienamente verificato, mentre nel modello 1, 
cerniere, in alcuni dei maschi murari è stata raggiunta la resistenza massima a compressione. Il 
valore nullo si può ritenere che sia legato più alla presenza dei coefficienti di sicurezza che non 
da una reale carenza di resistenza della muratura. 
Si riportano le immagini del solo modello 2 per le verifiche svolte allo stato limite ultimo. 
 
Pressoflessione complanare: 
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Taglio per fessurazione diagonale: 
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6.3 Statica non lineare 
 
L’analisi statica non lineare per strutture in muratura è sempre consigliabile in quanto risulta 
essere il metodo più rappresentativo del comportamento ultimo della struttura e quindi della sua 
risposta globale, infatti le strutture in muratura sono sistemi dissipativi caratterizzati da un 
comportamento non lineare. 
Quando le strutture, come quella studiata, non presentano però un chiaro comportamento di 
insieme e quindi un comportamento di tipo scatolare, eseguire un’analisi di questo tipo su di un 
modello 3D può risultare errato o comunque poco rappresentativo. Per questo motivo risulta più 
corretto e giustificato effettuare una analisi statica non lineare di singoli paramenti così da 
studiarne il solo comportamento nel piano. Come già anticipato al § 4.5.1 della presente tesi, 
questo tipo di analisi viene chiamata dal software pushover 2D. 
Partendo dal modello tridimensionale ci si è ricondotti ad un analisi dei singoli paramenti 
seguendo le indicazioni fornite dal software Aedes.PCM. Si è ritenuto sufficiente studiare, 
trattandosi dello stato attuale, un unico paramento per la direzione X (il paramento sud 
dell’edificio) ed un unico paramento per la direzione Y (il paramento est dell’edificio). Come già 
specificato all’inizio del capitolo, si è tenuto conto della presenza delle travi di accoppiamento 
caratterizzate però da un comportamento di tipo elasto-fragile.  
Di seguito si riportano le immagini dei paramenti che sono stati considerati, rispettivamente il 
paramento in direzione X e quello in direzione Y. 
 
Paramento in direzione X:                                 Paramento in direzione Y: 
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Anche in questa analisi, come nella precedente, si è fatto riferimento a due modelli strutturali: 
1. Fasce di piano schematizzate con doppia cerniera; 
2. Fasce di piano schematizzate con doppio incastro. 
 
Sono messi a confronto i risultati ottenuti dall’analisi pushover per il paramento X modellato 
secondo lo schema 1, con le cerniere, e secondo lo schema 2, con gli incastri. 
 
Modello 1 (cerniere): 
   
Modello 2 (incastri): 
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Sono messi a confronto i risultati ottenuti dall’analisi pushover per il paramento Y modellato 
secondo lo schema 1, con le cerniere, e secondo lo schema 2, con gli incastri. 
 
Modello 1 (cerniere): 
 
 
Modello 2 (incastri): 
 
 
    
 
I livelli prestazionali della struttura per la distribuzione principale (A) sono al di sotto della 
soglia del miglioramento, tranne in un caso, mentre per la distribuzione secondaria (E) questi 
vanno di poco oltre il valore del miglioramento. Il valore minimo risulta essere TR,CLV = 92 
anni. 
Il paramento in direzione X ha un comportamento migliore rispetto a quello in direzione Y 
probabilmente per via del maggior numero di elementi di cui è composto.  
In realtà il periodo di ritorno minimo ottenuto da questo tipo di analisi non è il reale periodo di 
ritorno della struttura in quanto nell’analisi dei meccanismi locali vi sono valori ancora minori, 
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per cui il ribaltamento fuori piano avverrà sicuramente prima che la struttura riesca a sviluppare 
una certa capacità nel proprio piano. 
Per completezza si riportano i risultati di un’analisi statica non lineare ottenuta considerando un 
modello 3D. I risultati, infatti, hanno indici maggiori rispetto ad un’analisi 2D che vanno tutti 
oltre il miglioramento se non addirittura oltre l’adeguamento della struttura. Un’analisi di questo 
tipo avrebbe portato non solo a sopravvalutare le capacità globali dell’edificio, ma sopratutto a 
concederle ad un edificio dove queste sono del tutto assenti.  
 
Modello 1 (cerniere): 
 
 
Modello 2 (incastri): 
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6.4 Dinamica lineare 
 
Eseguite le verifiche a pressoflessione nel piano, considerando il reale comportamento non 
lineare della muratura, devono essere eseguite le verifiche a pressoflessione fuori piano che 
possono essere effettuate separatamente dalle complanari considerando delle forze statiche 
equivalenti analoghe a quelle utilizzate nelle verifiche per gli elementi secondari (§ 7.2.3 
NTC2008
[3]
). 
La verifica è stata eseguita calcolando gli indicatori di rischio, in questo modo si è ottenuto il 
valore della capacità della struttura, in termini di periodo di ritorno.  
Anche in questa analisi, come nella precedente, si è fatto riferimento a due modelli strutturali: 
1. Fasce di piano schematizzate con doppia cerniera; 
2. Fasce di piano schematizzate con doppio incastro. 
 
Modello 1 (cerniere):                                                 
     
Modello 2 (incastri): 
 
 
Per entrambi i modelli è risultato un valore del periodo di ritorno di molto inferiore al valore 
limite dell’intervento di miglioramento, che si ricorda essere di 249 anni. 
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Si riporta di seguito l’immagine dei risultati della verifica sui maschi murari per il modello 2, 
incastri.   
 
 
Dall’immagine si può notare come i maschi che non soddisfano la verifica sono tutti del piano 
primo in quanto meno sollecitati a sforzo normale rispetto a quelli del piano terra, considerando 
inoltre che per questa verifica la parete viene considerata soggetta allo sforzo normale statico 
senza incrementi o diminuzioni dovuti all’effetto sismico sul modello globale. Inoltre, a non 
soddisfare la verifica sono principalmente i maschi murari dei paramenti all’interno dell’edificio 
i quali hanno uno spessore inferiore rispetto paramenti perimetrali. 
Dal confronto dei risultati del modello 1 con il modello 2 si evince che il modello 2 degli incastri 
si trova in uno stato di sollecitazioni più sfavorevole in quanto risultano verificati un numero 
minore di elementi, però il coefficiente di sicurezza e quindi il periodo di ritorno risulta maggiore 
rispetto al primo modello. 
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7 RISULTATI STATO DI PROGETTO 
 
Terminato lo studio iniziale dello stato attuale del fabbricato si è proceduto alla realizzazione del 
nuovo modello architettonico per lo stato di progetto. Le modifiche eseguite rispetto al primo 
modello sono essenzialmente due: 
 variazione dei pesi propri dei solai, dettati dagli interventi effettuati sugli orizzontamenti 
e specificate al §4.7; 
 variazione dell’altezza del primo piano, si è passati da un’altezza netta di interpiano di 
6,3m ad una nuova di 4,6m realizzando il nuovo solaio del sottotetto ad una quota minore 
per diminuire la snellezza di tutti i maschi murari del primo piano. 
Quindi, anche per lo stato di progetto, per prima cosa è stata eseguita l’analisi dei meccanismi 
locali (analisi dei cinematismi) di cui si vanno a riportare i risultati ottenuti specificando solo 
quelli più significativi, tra i molti analizzati, per ognuno dei meccanismo tipo. 
Successivamente si riportano i risultati delle analisi svolte sul modello strutturale che si erano 
elencate al § 4.5.2 della presente tesi. Al contrario di quanto era stato fatto per lo studio dello 
stato attuale, si è deciso di analizzare solo il modello strutturale che schematizza le travi di 
accoppiamento come doppiamente incastrate, in quanto il comportamento e la risposta della 
struttura risultano essere migliori. Questa scelta è giustificata dal fatto che allo stato di progetto 
si è deciso di  inserite delle architravi ben ammorsate alle pareti e di considerarne l’effettivo 
contributo offerto, per cui sono state opportunamente verificate. La scelta di inserire le architravi 
è legata all’importanza strategica dell’edificio, per cui si è ritenuto opportuno sottoporre a 
verifica anche gli elementi delle strisce. Quindi le caratteristiche più importanti che descrivono il 
modello strutturale sono: 
 solai deformabili nel proprio piano, giustificato dalle tipologie di solai presenti (solaio 
con voltine di mezzane in foglio e solaio in acciaio e tavolato in legno); 
 comportamento elasto-plastico del sottofinestra e delle strisce, per le analisi non lineari, 
giustificato dal fatto che sono stati ipotizzati degli interventi con inserimento di architravi 
in acciaio ben ammorsate alle pareti per le aperture. 
 travi di accoppiamento con schema del doppio incastro, scelta ritenuta più corretta in 
seguito ai confronti effettuati per lo stato attuale e all’inserimento di architravi 
opportunamente verificate. 
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7.1 Meccanismi locali 
 
Una volta creato il modello architettonico dello stato di progetto del fabbricato si è proceduto 
con la creazione del modello cinematico. Come per lo stato attuale anche in questo caso si è 
ritenuto opportuno analizzare immediatamente i meccanismi locali del fabbricato.  
Dallo studio dei cinematismi allo stato attuale è risultato evidente una grave carenza di 
collegamenti tra il solaio e le pareti, questo ha indirizzato subito la scelta degli interventi verso la 
creazione di un sistema diffuso di catene al livello dei solai in grado di inibire principalmente i 
ribaltamenti delle pareti stesse. Una volta stabiliti gli interventi di collegamento, che verranno 
analizzati in un apposito capitolo, sono state inserite nel modello delle forze, con direzione 
opposta a quella del meccanismo, di intensità pari alla resistenza minima offerta dal 
collegamento stesso. Poi questa forza è stata ridotta del 30% per tener conto che una percentuale 
degli elementi di connessione possa venir meno per una esecuzione non corretta.   
I meccanismi che si è ritenuto potessero svilupparsi sulla struttura sono i seguenti: 
 Ribaltamento semplice di parete; 
 Ribaltamento del cantonale; 
 Flessione verticale di parete. 
Per ogni meccanismo analizzato il software utilizzato è in grado di fornire immediatamente una 
legenda sulla quale è riportato il valore del moltiplicatore di collasso α0 e l’indicatore di rischio 
per lo stato limite analizzato, ovvero SLV, sia in termini di accelerazioni di picco PGA che in 
termini di periodo di ritorno TR. Le modalità di calcolo del moltiplicatore di collasso sono 
riportate al paragrafo § 4.6.4 della presente tesi, dai risultati riportati in legenda è semplice 
leggere il valore del periodo di ritorno della capacità della struttura TR,CLV.  
Al § 3.6.3 è stato calcolato il valore della minima capacità sismica che la struttura deve essere in 
grado di sviluppare, in termini di periodo di ritorno, allo stato limite ultimo di salvaguardia della 
vita, per ottenere il miglioramento. Quindi il valore in questione cui è stato fatto riferimento è 
proprio TR,C = 249 anni. 
7.1.1 Ribaltamento semplice di parete 
 
Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di intere facciate o porzioni di pareti 
rispetto ad assi in prevalenza orizzontali alla base di esse e che percorrono la struttura muraria 
sollecitata da azioni fuori dal piano.  
Sono stati analizzati tutti i ribaltamenti presi in esame per lo stato attuale e, come anticipato,  
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sono state inserite delle forze a livello dei solai con intensità pari al valore minimo delle  
resistenze dai connettori e con direzione opposta rispetto a quella del meccanismo.  
Considerando l’effettivo vincolo dato dal sistema di ammorsamento, i periodi di ritorno 
corrispondenti all’attivazione dei meccanismi di ribaltamento semplice di parete, allo SLV, sono 
passati ad un valore minimo di TR,C = 764 anni fino ad un massimo di TR,C = 2024 anni. Questi 
valori sono pienamente al di sopra del limite necessario per il miglioramento della struttura, anzi 
addirittura sono stati raggiunti per tutti i meccanismi valori corrispondenti all’adeguamento 
dell’edificio che ricordiamo essere pari a 712 anni. Si riportano alcune immagini di questi 
meccanismi, prima e dopo gli interventi. 
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7.1.2 Ribaltamento del cantonale 
 
Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di un cuneo di distacco, delimitato da 
superfici di frattura ad andamento diagonale, rispetto ad una cerniera posta alla base dello stesso 
ed inclinata di un angolo di 45°. Meccanismi di questo tipo sono frequenti in edifici che 
presentano spinte concentrate in testa ai cantonali dovute in particolar modo ai carichi trasmessi 
dai puntoni dei tetti a padiglione. 
Anche per questo meccanismo sono stati analizzati tutti i ribaltamenti di cantonale presi in esame 
per lo stato attuale e sono state inserite delle forze a livello dei solai con intensità pari al valore 
minimo delle resistenze dai connettori e con direzione opposta rispetto a quella del meccanismo. 
La spinta esercitata dal puntone è stata calcolata, caso per caso, secondo lo schema di copertura 
parzialmente spingente ed inserita manualmente.  
Considerando l’effettivo vincolo dato dal sistema di ammorsamento, i periodi di ritorno 
corrispondenti all’attivazione dei meccanismi di ribaltamento semplice di parete, allo SLV, sono 
passati tutti ad un valore di TR,C = 2475 anni. I valori allo stato attuale erano già superiori al 
valore minimo per il miglioramento della struttura, ma si è voluto constatare fino a che punto 
l’ammorsamento è stato in grado di migliorare la risposta a questo meccanismo. Si riportano 
alcune immagini di questo tipo di meccanismo, prima e dopo gli interventi. 
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7.1.3 Flessione verticale di parete 
 
Il meccanismo si manifesta con formazione di una cerniera cilindrica orizzontale che divide la 
parete in due blocchi ed è descritto dalla rotazione reciproca degli stessi attorno a tale asse per 
azioni fuori dal piano. Il ribaltamento può coinvolgere uno o più livelli della parete, a seconda 
del grado di vincolo presente al livello dei solai. 
Una volta realizzati dei buoni collegamenti al livello dei solai di ogni piano si è ritenuto 
opportuno considerare questo tipo di meccanismo per un solo livello di parete.I risultati ottenuti 
in termini di periodo di ritorno sono tutti maggiori e quindi posti uguali a TR,C = 2475 anni, 
questo ci dimostra che il meccanismo non è molto significativo per questo edificio. Si riportano 
comunque alcune immagini di questo tipo di meccanismo. 
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7.2 Statica lineare non sismica 
 
Una volta analizzato i meccanismi locali dal modello cinematico si è proceduto con la creazione 
del modello strutturale dello stato di progetto dell’edificio. Per prima cosa è stata effettuata 
un'analisi statica non sismica e sono state eseguite le verifiche a pressoflessione complanare e a 
taglio per fessurazione diagonale di tutti i maschi murari. Non sono comprese nella verifica le 
strisce di piano, infatti, le strisce di piano sono state verificate separatamente ipotizzando un 
intervento con l’inserimento di architravi.  
Come anticipato all’inizio di questo capitolo, si è deciso di analizzare solo il modello strutturale 
che schematizza le travi di accoppiamento come doppiamente incastrate, in quanto si è ritenuto 
che possa rappresentare in maniera più corretta il comportamento e la risposta della struttura.  
Si riportano i risultati ottenuti da questo modello confrontandoli con il modello 2, con incastri, 
che era stato analizzato per lo stato attuale: 
 
            Stato Attuale:                                                       Stato di Progetto: 
    
 
Come si può notare la pressoflessione complanare, anche allo stato modificato di progetto, 
fornisce un coefficiente minimo pari a zero poiché alcuni maschi murari sono sottoposti a delle 
tensioni di compressione maggiori della propria resistenza a compressione. La percentuale di 
elementi che soddisfa la verifica, però, è passata da un 76,8% ad un valore del 79% quindi un 
piccolo miglioramento. Mentre la verifica a taglio per fessurazione diagonale si è avuto un 
leggero peggioramento di alcuni maschi probabilmente dovuto alla diminuzione dei carichi 
verticali legata agli interventi sui solai. 
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Si riportano le immagini delle verifiche svolte per lo stato di progetto. 
 
Pressoflessione complanare: 
 
Taglio per fessurazione diagonale: 
 
Per cercare di risolvere le carenze evidenziate in questo modello si ipotizzano alcuni interventi 
mirati agli elementi che non soddisfano staticamente queste verifiche. 
7.2.1 Intervento: LC3 
 
Conoscere bene e in maniera approfondita il fabbricato è fondamentale nello studio delle 
costruzioni esistenti, soprattutto se queste hanno una funzione strategica come gli edifici 
scolastici. Un livello di conoscenza elevato permette di valutare in maniera più precisa il 
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comportamento di una struttura e di realizzare interventi accurati e specifici. Naturalmente 
questo implica indagini approfondite e diffuse, e un costo iniziale non sottovalutabile che però 
permetterà un risparmio nella fase successiva degli interventi. 
Delle indagini accurate permettono di approfondire la conoscenza delle caratteristiche dei 
materiali presenti, di effettuare un’analisi dei carichi il più possibile accurata e precisa e 
permettono di utilizzare fattori di confidenza più bassi così da non penalizzare le resistenze dei 
materiali. 
Nel caso in esame il livello di conoscenza da cui si è partiti per lo studio della struttura è LC2 
grazie a delle indagini effettuate su un edificio similare, come specificato al § 3.4 della presente 
tesi. Il primo intervento che si ritiene fondamentale è, quindi, quello di migliorare il livello di 
conoscenza del nostro fabbricato fino ad LC3 così da permetterci di utilizzare un  fattore di 
confidenza pari a FC=1,00. 
I risultati che si ottengono modificando nel modello soltanto il fattore di confidenza sono 
riportati di seguito, evidenziando i maschi murari che non soddisfano le verifiche: 
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Dai risultati si può notare che, mentre la verifica a taglio risulta pienamente soddisfatta, la 
verifica a pressoflessione complanare continua a dare risultati nulli, nonostante la percentuale di 
elementi verificati sia migliorata. Inoltre è evidente che i maschi non verificati siano nella quasi 
totalità situati al piano terra che è quello con uno sforzo di compressione maggiore. Per risolvere 
questo problema è necessario adottare un intervento che aumenti la resistenza a compressione 
della muratura senza però aumentarne la rigidezza che porterebbe a sollecitazioni ancora 
maggiori nei pannelli già in crisi. 
7.2.2 Intervento: diatoni artificiali 
 
Tra i vari interventi volti ad incrementare la resistenza nei maschi murari si è deciso di utilizzare 
i diatoni artificiali. Come indicato al § C8A.5.6 della Circolare applicativa
[4], “l’inserimento di 
diatoni artificiali, realizzati in conglomerato armato (in materiale metallico o in altri materiali 
resistenti a trazione) dentro fori di carotaggio, può realizzare un efficace collegamento tra i 
paramenti murari, evitando il distacco di uno di essi o l’innesco di fenomeni di instabilità per 
compressione; inoltre, tale intervento conferisce alla parete un comportamento monolitico per 
azioni ortogonali al proprio piano. È particolarmente opportuno in presenza di murature con 
paramenti non collegati fra loro; [...].”  
L’intervento è stato ipotizzato per essere realizzato solo sui maschi murari la cui verifica a 
pressoflessione complanare risultava non soddisfatta ed altri maschi a questi adiacenti.  
Al § C8A.2 della Circolare applicativa
[4]
 viene specificato come sia possibile valutare le 
caratteristiche meccaniche per alcune tecniche di intervento, attraverso i coefficienti in Tabella 
C8A.2.2
[4]
. Per il consolidamento con diatoni artificiali si applica il coefficiente indicato in 
tabella per le murature dotate di una buona connessione trasversale, che in questo caso risulta 
essere 1,5.  
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Si riporta un immagine in pianta che specifica i maschi murari del piano terra dove sono stati 
realizzati i diatoni artificiali. 
 
 
 
Al piano primo lo stesso intervento viene realizzato per l’unico maschio murario che non 
soddisfa la verifica. I risultati dell’analisi statica a seguito di questi interventi sono riportati di 
seguito: 
 
 
I risultati mostrano come quasi la totalità degli elementi risulti adesso soddisfatta. Un unico 
elemento del secondo piano continua a non soddisfare la verifica, infatti in questo maschio 
murario il momento sollecitante risulta troppo elevato rispetto al momento ultimo proprio 
dell’elemento. L’intervento dei diatoni artificiali non è in grado di compensare la mancanza del 
pannello, per questo motivo è necessario ricercare un nuovo tipo di intervento in grado di 
incrementare in maniera più considerevole il momento ultimo dell’elemento. 
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7.2.3 Intervento: FRP 
 
Per risolvere il problema a pressoflessione complanare del maschio murario appena indicato si è 
ipotizzato di intervenire con la tecnologia dei materiali fibrorinforzati a matrice polimerica, FRP. 
La pressoflessione viene trattata in termini di domini di resistenza, in cui le fibre assumono un 
ruolo prevalente per fronteggiare le componenti di sforzo normale di trazione. Il diagramma di 
comportamento delle murature sottoposte a questo intervento viene definito secondo la modalità 
di parabola-rettangolo, con Mu definito dal domino di resistenza N-M.  
Per completezza l’intervento viene realizzato in tutto l’elemento di spigolo che comprende il 
maschio murario in questione e per simmetria lo stesso tipo di intervento viene eseguito sullo 
spigolo opposto della facciata sud del fabbricato. Si riporta un immagine in pianta che specifica 
per il primo piano dove sono stati realizzati gli interventi con la tecnologia FRP. 
 
I risultati dell’analisi statica a seguito di questi interventi sono riportati di seguito: 
 
 
 
A questo punto le verifiche risultano entrambe soddisfatte per tutti gli elementi analizzati. 
Tutti gli interventi definiti in questa fase sono stati considerati anche nelle analisi successive.    
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7.3 Statica non lineare  
 
Come descritto al § 4.5.2 relativo alle analisi eseguite per lo stato di progetto, nonostante la 
presenza di solai flessibili, è possibile applicare un metodo di analisi sismica globale 
dell’edificio grazie agli interventi ipotizzati mirati ad assicurare alla costruzione un buon 
comportamento d’assieme. Nello specifico sono state eseguite due analisi pushover. Nel primo 
caso si è andati ad eseguire una pushover in grado di studiare il comportamento nel piano e fuori 
piano, nel secondo caso una pushover in grado di studiare il solo comportamento nel piano.  
Ovviamente i risultati ottenuti dal primo tipo di analisi sono peggiori in termini di periodo di 
ritorno o di indicatore di rischio rispetto ai risultati del secondo tipo di pushover. Questo è 
dovuto al miglior comportamento che un elemento in muratura è in grado di offrire nei confronti 
di sollecitazioni nel proprio piano piuttosto che nei confronti di sollecitazioni fuori piano. 
Quindi si riportano i risultati ottenuti per un analisi pushover nel piano e fuori piano: 
 
 
 
Inoltre si riportano alcune delle curve di capacità nelle direzioni X ed Y per distribuzione 
principale (A) e secondaria (E). 
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I risultati in termini di capacità della struttura sono tutti con un periodo di ritorno molto 
maggiore di quello richiesto per l’adeguamento, infatti il valere minimo è di TR,C = 1022 anni. 
Questo significa che l’edificio è in grado di sviluppare delle riserve di duttilità molto elevate, che 
solo un’analisi non lineare è in grado di rivelare. Una semplice verifica in termini di resistenze 
risulterebbe troppo cautelativa per un edificio con capacità cosi elevate. 
 
Analizziamo adesso la struttura, come anticipato sopra, effettuando una pushover che studia 
soltanto il comportamento nel piano. Di seguito si riportano i risultati. 
 
 
 
      
 
I risultati ottenuti da questa seconda analisi sono migliori in termini di periodo di ritorno o di 
indicatore di rischio rispetto ai risultati ai risultati precedenti, che comunque risultava già più che 
soddisfacenti. Tutti i valori della capacità della struttura in termini di periodo di ritorno, sono 
maggiori e quindi posti uguali a TR,C = 2475 anni. Questo è dovuto al miglior comportamento 
che un elemento in muratura offre nei confronti di sollecitazioni nel piano piuttosto che nei  
confronti di sollecitazioni fuori piano. 
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Come specificato al § C7.8.1.5.4 della Circolare applicativa
[4], “le verifiche fuori piano potranno, 
invece, essere effettuate separatamente secondo le procedure indicate per l’analisi statica 
lineare.”  
7.4 Dinamica lineare 
 
Come indicato nel paragrafo precedente, se si effettua una pushover in grado di studiare il solo 
comportamento nel piano, le verifiche a pressoflessione fuori piano devono essere effettuate 
tramite forze statiche equivalenti analoghe a quelle degli elementi secondari indicate al § 7.2.3 
NTC2008
[3]
. Tuttavia, le strutture poco resistenti non sono in grado di soddisfare le verifiche in 
termini di resistenza per forze statiche equivalenti. Per una struttura con capacità ultime così 
elevate, come è stato appurato dall’analisi non lineare, ma con valori di resistenze al di sotto di 
quelle che solitamente si ritrovano in edifici nuovi, una analisi di questo tipo è sicuramente 
troppo cautelativa e anzi limitativa. Per questo motivo è necessario effettuare un'analisi non 
lineare nella quale viene effettivamente valutata la capacità ultima del'edificio. 
Ad ogni modo si riportano i risultati della verifica a pressoflessione ortogonale effettuata 
secondo un’analisi dinamica adottando forze equivalenti analoghe a quelle utilizzate per elementi 
secondari. La verifica è stata eseguita calcolando gli indicatori di rischio, in questo modo si è 
ottenuto il valore della capacità della struttura, in termini di periodo di ritorno, che è risultata pari 
a TR,C = 283 anni, di poco superiore al valore limite dell’intervento di miglioramento.  
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8 INTERVENTI TIPO 
8.1 Interventi sui solai 
 
Durante i rilievi effettuali nell’edificio, si è potuto individuare le tipologie con cui sono stati 
realizzati, all’epoca della costruzione, i solai di piano e di copertura. Partendo da questa 
conoscenza si è ritenuto essenziale effettuare alcuni interventi volti a migliorare lo stato degli 
orizzontamenti e la sicurezza legata all’utilizzo del fabbricato nonché a rendere possibili 
interventi di manutenzione ordinaria su alcuni di essi. 
8.1.1 Solaio in voltine 
 
Questo tipo di solaio presenta alcune problematiche legate alla natura stessa dei dettagli 
costruttivi di cui è costituito l’orizzontamento che non possono essere trascurate in edifici di tipo 
strategico come quello di una scuola. Il solaio allo stato attuale risulta essere costituito da profili 
metallici del tipo IPN 260, da mezzane in foglio e da riempimento con materiale incoerente, 
come mostrato in figura. 
 
 
 
Per prima cosa è essenziale evitare degli “allontanamenti” fra mattone e mattone, tipico dei solai 
con voltine a foglio, che porterebbero al collasso la voltina stessa. Per evitare questo è necessario 
inserire una rete elettrosaldata al di sopra della voltina, a ridosso dei mattoni, in grado di 
stabilizzarla. Per fare questo sarà necessario, una volta smantellata la pavimentazione, rimuovere 
tutto il materiale incoerente che costituisce i rinfianchi, posizionare la rete elettrosaldata e 
riempire con del calcestruzzo leggero strutturale, tipo LecaCLS1400. Per far sì che il solaio 
lavori in maniera più omogenea, data la varietà dei materiali utilizzati, sono stati previsti dei 
connettori saldati al di sopra dei profili metallici a passo costante di 50cm realizzati con profili a 
T a spigolo vivo. Viene inserita quindi una soletta armata di 3cm all’interno della quale vengono 
sistemate delle barre con Ø=12mm in acciaio B450C ed infine viene realizzato un massetto 
8.  INTERVENTI TIPO 
166 
 
livellante del tipo Lecamix su cui viene poggiata la pavimentazione. Si riporta l’immagine del 
particolare del solaio allo stato di progetto. 
 
 
 
Per il profilo metallico che è stato individuato durante la prima fase di ricerca sono state eseguite 
le verifiche di resistenza a flessione e a taglio e verifiche di deformabilità, considerando come 
schema statico quello del doppio appoggio. Di seguito si riportano i risultati di queste verifiche. 
 
Verifica a flessione: 
Come da § 4.2.4.1.2 NTC2008
[3]
, il momento flettente di calcolo MEd deve rispettare la seguente 
condizione: 
   
    
   
 
La resistenza di calcolo a flessione retta della sezione Mc,Rd vale: 
 
           
        
      
 
 
Si riportano i risultati più significativi, ovvero quelli calcolati per una luce di 7,02m dove il 
momento sollecitante massimo è quello della sezione di mezzeria ed è pari a: 
 
    
   
 
 
 
Wpl [mm
3
] fyk [N/mm
2
] γM0 FC Mc,Rd [kN*m] MEd [kN*m] 
514000 235 1,05 1,00 115,04 70,01 
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Verifica a taglio: 
Come da § 4.2.4.1.2 NTC2008
[3], il valore di calcolo dell’azione tagliante VEd deve rispettare la 
condizione  
   
    
   
 
dove la resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd, in assenza di torsione, vale 
 
     
      
         
 
 
dove Av è l’area resistente a taglio. Per profilati ad I e ad H caricati nel piano dell’anima si può 
assumere 
                        
 
Si riportano i risultati più significativi, ovvero quelli calcolati per una luce di 7,02m dove il 
taglio sollecitante massimo è quello delle sezioni di appoggio ed è pari a: 
 
    
  
 
 
 
AV [mm
2
] fyk [N/mm
2
] γM0 FC V,Rd [kN] VEd [kN] 
2738 235 1,05 1,00 353,85 39,89 
 
Se il taglio di calcolo VEd è inferiore a metà della resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd 
 
             
 
si può trascurare l’influenza del taglio sulla resistenza a flessione, ma non è certamente questo il 
caso, quindi non è necessario tenere conto del taglio nella verifica a flessione. 
 
Verifica di deformabilità: 
Per tale verifica al § 4.2.4.2.1 NTC2008
[3]
 viene specificato come “in carenza di più precise 
indicazioni si possono adottare i limiti indicati nella Tab. 4.2.X, dove L è la luce dell’elemento 
[...]”. 
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Essendo: 
δ2          lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili, 
δmax       lo spostamento nello stato finale, depurato della monta iniziale = δtot – δC 
 
 
 
Lo spostamento in campata, freccia, di una trave con schema statico di doppio appoggio, può 
facilmente essere calcolato con la seguente formula: 
 
  
 
   
    
  
 
dove: 
 
q            carico distribuito sulla lunghezza della trave; 
l             luce del solaio, pari a l = 7,02 m; 
E           modulo di elasticità; 
J            momento d’inerzia rispetto all’asse forte del profilo. 
 
Essendo presente sopra il profilo una soletta in cls non collaborante EJ = ESJIPE + ECJsoletta, per cui 
i risultati saranno: 
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Dalle analisi dei meccanismi locali era risultato evidente come fosse necessario inserire un 
sistema di catene o tiranti in grado di inibire principalmente i ribaltamenti di parete. Tra gli 
interventi che possono risolvere questa problematica si è deciso di realizzare dei connettori con 
barre Ø12 ancorati alla muratura esistente con dell’ancoraggio chimico tipo HIT-HY 270. I 
connettori, inseriti nella soletta in calcestruzzo, insieme alle reti elettrosaldate della solette, 
costituiscono un vero e proprio sistema diffuso di catene su tutto l’orizzontamento. 
Per questi connettori, proprio come per le catene, vi sono vari criteri di rottura da considerare per 
poter poi inserire nell’analisi dei cinematismi una forza con direzione opposta al cinematismo, di 
intensità pari alla minima resistenza del connettore. Quindi la resistenza del connettore è la 
minima tra le seguenti resistenze, ognuna per ogni diverso meccanismo di rottura: 
 Snervamento del tirante: T1 = A  fyd = 391 · π · 12
2
 / 4 = 44,2 kN; 
 Punzonamento della muratura: T2 = [(τ0 + 0,4 · σn) · 2 · (b   t)   τ0 · 2 · (a + t)] · t  
 
considerando τ0 = 0,047 N/mm
2
, σn = 0 a favore di sicurezza, a e b nulli, t = 150mm, si 
ottiene un valore pari a T2 = 4,2 kN; 
 Estrazione ancoraggio: T3 = 1,8 kN. 
 
Per il valore della resistenza del materiale chimico considerando una rottura per estrazione 
dell’ancorante si è fatto riferimento alla scheda tecnica fornita dalla HILTI specifica per le 
murature. Si riporta un’immagine della scheda di cui sopra. 
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Il valore minimo della resistenza di ogni singolo connettore considerato nelle verifiche dei 
meccanismi locali allo stato di progetto è quindi pari a T = 1,8 kN. Naturalmente il valore 
indicato dovrà essere verificato in fase di esecuzione con prove specifiche sulle murature. 
8.1.2 Solaio del sottotetto 
 
Il solaio del sottotetto allo stato attuale è realizzato con una semplice orditura in legno che 
sostiene un cannicciato intonacato. Naturalmente non è presente alcun tipo di connessione tra 
questo solaio e le pareti, inoltre un solaio di questo tipo risulta impraticabile. Per rendere il 
sottotetto praticabile in modo che sia possibile effettuare una periodica manutenzione della 
copertura è necessario costruire un nuovo solaio. 
È stato quindi previsto di realizzare un solaio con travi in acciaio e pannelli in legno con una 
buona connessione alle pareti, che non avesse un peso maggiore di quello del solaio presente allo 
stato attuale. Inoltre è stato previsto di abbassare la quota del solaio del sottotetto così da ridurre 
la snellezza delle pareti del secondo piano che risulta essere molto elevata, infatti l’altezza di 
interpiano allo stato attuale è di circa 6,3m, mentre la nuova altezza prevista è di 4,6m. Di 
seguito si riporta un’immagine pel nuovo solaio. 
 
 
 
Il nuovo solaio è realizzato con travi in acciaio S275 e profili tipo IPE 180 sulle quali sono state 
eseguite verifiche a flessione e taglio e verifiche di deformabilità secondo lo schema statico della 
trave doppiamente appoggiata riportate di seguito. 
 
Verifica a flessione: 
Come da § 4.2.4.1.2 NTC2008
[3]
, il momento flettente di calcolo MEd deve rispettare la seguente 
condizione: 
   
    
   
8.  INTERVENTI TIPO 
171 
 
La resistenza di calcolo a flessione retta della sezione Mc,Rd vale: 
 
           
        
      
 
 
Si riportano i risultati più significativi, ovvero quelli calcolati per una luce di 7,02m dove il 
momento sollecitante massimo è quello della sezione di mezzeria ed è pari a: 
 
    
   
 
 
 
Wpl [mm
3
] fyk [N/mm
2
] γM0 FC Mc,Rd [kN*m] MEd [kN*m] 
166000 275 1,05 1,00 43,48 17,81 
 
Verifica a taglio: 
Come da § 4.2.4.1.2 NTC2008
[3], il valore di calcolo dell’azione tagliante VEd deve rispettare la 
condizione  
   
    
   
 
dove la resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd, in assenza di torsione, vale 
 
     
      
         
 
 
dove Av è l’area resistente a taglio. Per profilati ad I e ad H caricati nel piano dell’anima si può 
assumere 
                        
 
Si riportano i risultati più significativi, ovvero quelli calcolati per una luce di 7,02m dove il 
taglio sollecitante massimo è quello delle sezioni di appoggio ed è pari a: 
 
    
  
 
 
 
AV [mm
2
] fyk [N/mm
2
] γM0 FC V,Rd [kN] VEd [kN] 
1120 275 1,05 1,00 169,42 10,15 
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Se il taglio di calcolo VEd è inferiore a metà della resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd 
 
             
 
si può trascurare l’influenza del taglio sulla resistenza a flessione, ma non è certamente questo il 
caso, quindi non è necessario tenere conto del taglio nella verifica a flessione. 
 
Verifica di deformabilità: 
Per tale verifica al § 4.2.4.2.1 NTC2008
[3]
 viene specificato come “in carenza di più precise 
indicazioni si possono adottare i limiti indicati nella Tab. 4.2.X, dove L è la luce dell’elemento 
[...]”. I valori limite sono gli stessi specificati nella verifica del solaio in voltine, con: 
δ2          lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili, 
δmax       lo spostamento nello stato finale, depurato della monta iniziale = δtot – δC 
 
 
 
Lo spostamento in campata, freccia, di una trave con schema statico di doppio appoggio, può 
facilmente essere calcolato con la seguente formula: 
 
  
 
   
    
  
 
dove: 
 
q            carico distribuito sulla lunghezza della trave; 
l             luce del solaio, pari a l = 7,02 m; 
E           modulo di elasticità dell’acciaio E = 210000 N/mm2; 
J            momento d’inerzia rispetto all’asse forte del profilo J = 13170000 mm4. 
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Sopra i profili in acciaio sono stati inseriti dei pannelli in legno massiccio di spessore s=4cm le 
cui caratteristiche sono riportate nella tabella seguente, la connessione è stata fatta tramite viti. 
 
γ 
[kN/m
3
] 
fm,k 
[N/mm
2
] 
fv,k 
[N/mm
2
] 
E0 
[N/mm
2
] 
G0 
[N/mm
2
] 
fm,y,d 
[N/mm
2
] 
fv,d 
[N/mm
2
] 
4,1 16 3,5 7600 470 11,09 1,87 
 
Come indicato al § 4.4.6 NTC2008
[3]
, la durata del carico e l’umidità del legno influiscono sulle 
proprietà resistenti del legno. “I valori di calcolo per le proprietà del materiale a partire dai valori 
caratteristici si assegnano quindi con riferimento combinato alle classi di servizio e alle classi di 
durata del carico. Il valore di calcolo Xd di una proprietà del materiale viene calcolato mediante 
la relazione: 
   
      
  
 
dove: 
Xk            è il valore caratteristico della proprietà del materiale [...]; 
 M           è il coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale, i cui valori sono riportati 
                nella Tab. 4.4.III; 
kmod        è un coefficiente correttivo che tiene conto dell’effetto, sui parametri di resistenza, sia 
               della durata del carico sia dell’umidità della struttura. I valori di  mod sono forniti nella 
              Tab. 4.4.IV. [...].” 
La struttura è stata assegnata alla Classe di Servizio 2. 
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Per il legno massiccio i valori caratteristici di resistenza, desunti da indagini sperimentali, sono 
riferiti a dimensioni standardizzate del campione di prova secondo le norme pertinenti. In 
particolare, per la determinazione della resistenza a flessione l’altezza della sezione trasversale 
del campione di prova è pari a 150 mm, mentre per la determinazione della resistenza a trazione 
parallela alla fibratura, il lato maggiore della sezione trasversale del campione di prova è pari a 
150 mm. 
Pertanto, per elementi di legno massiccio sottoposti a flessione o a trazione parallela alla 
fibratura che presentino rispettivamente una altezza o il lato maggiore della sezione trasversale 
inferiore a 150 mm, i valori caratteristici fm,k e ft,0,k , indicati nei profili resistenti, possono essere 
incrementati tramite il coefficiente moltiplicativo kh, così definito: 
 
        
   
 
 
   
      
Per cui kmod =0,8 e kh =1,3. 
Su questi pannelli sono state eseguite verifiche a flessione e taglio e verifiche di deformabilità 
riportate di seguito, secondo lo schema statico della trave doppiamente appoggiata dove gli 
appoggi sono rappresentati dai profili in acciaio appena studiati, per cui l=150cm e la sezione 
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trasversale considerata è b=100cm e s=4cm. Il momento sollecitante massimo è quello della 
sezione di mezzeria, il taglio massimo è quello della sezione di appoggio e sono pari a: 
 
    
   
 
                            
  
 
 
 
Verifica a flessione: 
Riferendosi al § 4.4.8.1.6 NTC2008
[3]
 si è proceduto alla seguente verifica: 
 
      
  
    
      
 
   
             
 
   
 
 
Verifica a taglio: 
Riferendosi al § 4.4.8.1.9 NTC2008
[3]
 si è proceduto alla seguente verifica: 
 
   
   
     
      
 
   
          
 
   
 
 
Verifica di deformabilità: 
È necessaria una verifica della freccia istantanea dovuta ai soli carichi di breve durata, i variabili, 
e una verifica della freccia considerando le deformazioni viscose nel tempo del materiale legate 
alla somma dei carichi permanenti e variabili. I limiti ritenuti più corretti per tali frecce, 
nonostante quelli imposti al §4.3.1 Eurocodice 5
[9]
  sono i seguenti: 
 
- uvar,ist  l/500 = 3,00 mm 
 
- utot,fin  l/400 = 3,75 mm 
 
I valori delle frecce sono stati calcolati tenendo in considerazione anche il contributo 
deformativo a taglio dell’elemento trave, con le seguenti formule: 
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I pannelli in legno massiccio sono collegati alle travi in acciaio tramite viti a testa svasata tipo 
HBS inserite nelle ali del profilo con passo costante di 50cm. Per ricreare un collegamento 
diffuso tra il nuovo solaio e le pareti perimetrali, nonché tra le pareti stesse, è stato inserito un 
cordolo in acciaio con profilo L 150x10 su cui sono poggiati direttamente i pannelli in legno 
collegati anch’essi tramite viti a testa svasata tipo HBS con passo di 25cm, e questo cordolo è 
ancorato con ancoraggio chimico e connettori M16 classe 5.8 alla muratura con passo di 50cm. 
Per questo tipo di connessione vi sono vari criteri di rottura da considerare per poter poi inserire 
nell’analisi dei cinematismi una forza con direzione opposta al cinematismo stesso, di intensità 
pari alla minima resistenza della connessione. Quindi la resistenza del connettore è la minima tra 
le seguenti resistenze, ognuna per ogni diverso meccanismo di rottura: 
 Snervamento del tirante: T1 = A  fyd = 52,7 kN; 
 Punzonamento della muratura: T2 = [(τ0 + 0,4 · σn) · 2 · (b   t)   τ0 · 2 · (a + t)] · t  
 
considerando τ0 = 0,047 N/mm
2
, σn = 0 a favore di sicurezza, a e b nulli, t = 150mm, si 
ottiene un valore pari a T2 = 4,2 kN; 
 Estrazione ancoraggio: T3 = 2,2 kN; 
 Taglio delle viti: T4 = Rvk · kmod / γM = 1,92 · 0,8 / 1,5 =1,02 kN. 
 
Per il valore della resistenza del materiale chimico considerando una rottura per estrazione 
dell’ancorante si è fatto riferimento alla scheda tecnica fornita dalla HILTI specifica per le 
murature. Si riporta un’immagine della scheda qui indicata. 
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Anche per il valore della resistenza delle viti si è fatto riferimento alla scheda tecnica fornita 
dalla rothoblaas per le viti HBS con diametro nominale di d1=5mm e lunghezza L=40mm. 
 
 
 
Il valore minimo della resistenza di ogni singolo connettore considerato nelle verifiche dei 
meccanismi locali allo stato di progetto è quindi pari a T = 1,02 kN. Naturalmente il valore 
indicato è riferito alla singola vite e dovrà essere moltiplicato per il numero di viti coinvolte in 
quel meccanismo. 
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8.2 Interventi sulle murature 
8.2.1 Architravi 
 
Come già anticipato nei paragrafi precedenti un intervento necessario, visto la totale assenza di 
elementi resistenti a trazione nelle fasce di piano, è l’inserimento delle architravi per le aperture 
della costruzione. La realizzazione di questo intervento con architravi ben ammorsate alla 
muratura permette quindi di effettuare una modellazione a telaio per lo stato di progetto e di 
considerare quindi l’effettivo contributo di questi elementi nel il modello globale della struttura. 
Per definire i profili più opportuni da inserire con questo intervento sono state effettuate 
separatamente delle verifiche di resistenza a flessione e a taglio per l’analisi statica non sismica. 
Mentre per l’analisi sismica non lineare le fasce di piano con i relativi profili sono stati inseriti 
nella verifica globale della struttura. Quindi sia per le aperture perimetrali, ovvero le finestre, sia 
per le porte interne, si è andati a calcolare con l’ausilio del software Aedes.PCM le sollecitazioni 
allo stato limite ultimo di tali elementi e si è proceduto con le verifiche. 
Per le finestre si riportano i massimi valori di momento flettente e taglio: 
 
MEd = 40,89 kN·m         VEd = 34,69 kN  
 
Per le porte interne si riportano i massimi valori di momento flettente e taglio: 
 
MEd = 141,97 kN·m         VEd = 177,84 kN  
 
I valori del momento e del taglio resistenti sviluppati da profili in acciaio sono: 
 
      
        
   
                    
      
      
 
 
Quindi è semplice verificare che per le finestre è necessario inserire un profilo IPE 180 in 
acciaio S275. In realtà dati gli spessori delle murature è buona regola inserire due profili 
collegati tra loro con dei bulloni, che lavorano comunque singolarmente in quanto non 
considerati accoppiati. I valori resistenti per questo profilo sono i seguenti: 
 
Mpl,Rd = 43,58 kN·m         Vc,Rd = 170,20 kN  
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Allo stesso modo per le porte interne le verifiche hanno mostrato la necessità di inserire un unico 
profilo HEA 220 in acciaio S355. I valori resistenti per questo profilo sono i seguenti: 
 
Mpl,Rd = 174,2 kN·m         Vc,Rd = 403,50 kN  
8.2.2 Diatoni artificiali 
 
Dall’analisi statica non sismica effettuata nel modello della struttura allo stato di progetto, con 
livello di conoscenza LC3 è risultato necessario aumentare la resistenza a compressione di alcuni 
dei maschi murari della struttura. L’intervento che è stato scelto per sopperire questa mancanza è 
quello dei diatoni artificiali che si traduce nell’utilizzo del coefficiente correttivo identificato 
come “connessione trasversale” nella Tabella C8A.2.2 della Circolare applicativa[4]. Questo 
coefficiente per le murature in pietrame disordinate corrisponde ad un incremento di resistenze 
del 50% essendo proprio pari a 1,5.  
L’intervento consiste nella realizzazione di elementi artificiali di forma cilindrica, gettati in opera 
all’interno di fori trasversali passanti, realizzati con la carotatrice. 
Con il termine “diatono” si individua, infatti, un elemento passante che veniva disposto, più o 
meno regolarmente, in direzione trasversale al piano della parete muraria nei muri a due o tre 
cortine, per realizzare un legame tra i due paramenti. Nelle murature fatte a regola d’arte 
l’impiego dei diatoni assumeva un carattere sistematico,mentre nelle murature scadenti si 
collocava solo qualche pietra di dimensione maggiore trasversalmente ma senza un criterio ben 
definito. La tecnica proposta è finalizzata all’inserimento di diatoni artificiali fornendo alla 
parete quegli elementi che una muratura di buona qualità dovrebbe già avere. Pertanto la 
struttura muraria viene rinforzata senza essere modificato il suo originario funzionamento. 
La tecnica può essere impiegata anche in murature di qualità molto scadente in quanto, non 
vengono trasmesse presollecitazioni; i diatoni si collegano alla muratura grazie alle 
caratteristiche debolmente espansive della malta iniettata, la scadente qualità dell’apparato 
murario rende necessario una maglia di diatoni più fitta. 
La rigidezza a taglio del diatono rende tale tecnica efficace anche nel caso di azioni sismiche in 
quanto, il collegamento tra i paramenti porta a realizzare una parete monolitica trasversalmente e 
quindi meno vulnerabile a meccanismi di ribaltamento. 
Le fasi operative sono: 
1. Esecuzione dei fori: l’esecuzione dei fori, di diametro 15 cm, avviene con una sonda a 
rotazione. E’ buona norma effettuare il foro sulle pietre di dimensioni maggiori in modo 
tale da evitare l’espulsione delle pietre più piccole. 
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2.  Inserimento dell’armatura: il diatono che viene inserito nella muratura deve avere una 
certa resistenza a trazione, è quindi opportuno inserire una minima armatura; questa 
consiste in quattro barre di piccolo diametro (Ø8 mm) legate da una spirale (Ø5 mm).  
3. Sigillatura: posizionata l’armatura è necessario chiudere le estremità in modo da sigillare 
gli spazi che restano intorno ai tappi ed evitare, così, la fuoriuscita della miscela iniettata; 
nella faccia dove avviene l’iniezione è necessario lasciare due fori per permettere all’aria 
di uscire nella fase di iniezione e alla malta di avere la massima aderenza con la 
muratura. 
4. Iniezione: la malta utilizzata deve avere caratteristica leggermente espansiva in quanto il 
diatono lavora tanto meglio quanto migliore è l’aderenza con la parete circostante. Non 
deve essere troppo fluida in quanto presenterebbe un certo ritiro nocivo per l’intera 
muratura circostante. 
5. Bonifica: della porzione della muratura vicina al diatone con iniezioni di malta. 
 
Si riporta di seguito un’immagine indicativa dell’intervento previsto. 
 
 
Quindi durante l’esecuzione dell’intervento è necessario inserire un numero minimo di 
diatoni per elemento pari a tre, per un numero di tre diatoni al metro quadro. 
 
 
 
8.  INTERVENTI TIPO 
181 
 
8.2.3 FRP 
 
Dall’analisi statica non sismica effettuata nel modello della struttura allo stato di progetto, con 
livello di conoscenza LC3 è risultato necessario aumentare il dominio di resistenza di alcuni 
maschi murari della struttura, in quanto il momento ultimo di questi elementi risultava essere 
minore del momento sollecitante. L’intervento che è stato scelto per questo scopo è quello 
dell’utilizzo dei materiali fibrorinforzati a matrice polimerica, FRP.  
L’intervento consiste nella realizzazione di vere e proprie strisce di materiale FRP disposte sia 
verticalmente sia orizzontalmente così da incrementare la resistenza dei pannelli murari su cui 
viene posizionato. 
Per prima cosa la muratura deve essere preparata mediante sabbiatura o energica spazzolatura e 
la superficie deve essere depolverata. Nel caso di superfici fortemente deteriorate è necessario 
ricostruire le volumetrie mancanti con malte ad alta resistenza e a ritiro compensato. La 
temperatura di applicazione deve essere nell’intervallo 10-35 °C. 
Si procederà quindi alla primerizzazione del supporto regolarizzato a mezzo pennello o rullo in 
quantità idonea all’assorbimento del supporto. Dopo il tempo di fuori tatto e comunque entro 
le 24 ore successive viene applicata, se richiesta, la rasatura a mezzo spatola o frattazzo; la 
rasatura in tal caso può fungere anche da primo strato di adesivo sulla quale può essere stesa 
direttamente la fibra di carbonio; applicare quindi la resina di incollaggio traspirante a mezzo 
pennello o rullo. Stendere accuratamente il rinforzo in carbonio secondo l’orientamento di 
Progetto ed esercitare una pressione costante con rullino o manualmente fino a completa 
impregnazione della fibra. Dopo alcune ore e comunque entro 24-48 ore stendere una seconda 
mano di adesivo ad impregnazione. Ripetere il ciclo se sono previsti più strati di rinforzo. Sulla 
mano finale di adesivo potrà essere applicata della sabbia di quarzo fresco su fresco, qualora si 
dovessero realizzare intonaci o rivestimenti successivi in aderenza. 
Si riporta la scheda tecnica della fibra scelta, ovvero una fibra di carbonio tipo C-SHEET Q 240. 
 
 
 
Nella pagina seguente si riporta l’immagine relativa alla disposizione delle strisce di FRP sia in 
pianta che in vista. 
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Gli elementi dove è risultato necessario realizzare queste strisce in FRP sono dei maschi murari 
di spigolo, per questo motivo si è dovuto inserire dei connettori nello spigolo interno, al livello 
delle strisce orizzontali, per far si che queste riescano a lavorare rimanendo aderenti alla 
muratura, senza aprirsi. I connettori impiegati sono del tipo CFIX in fibra unidirezionale di 
carbonio progettati per il ripristino ed il rinforzo strutturale delle costruzioni mediante l’impiego 
di materiali compositi FRP. Tale dispositivo viene denominato “connettore a fiocco”. Il 
connettore in fibra è un sistema di connessione in fibre unidirezionali per la realizzazione di 
ancoraggi fra le strutture esistenti e i sistemi di rinforzo strutturale in materiale composito FRP. 
Il connettore CFIX consente di realizzare un ancoraggio in fibra in opera costituito da un fascio 
di fibre lunghe unidirezionali, trattenute da una speciale calza che dà una forma cilindrica al 
sistema medesimo, sia prima sia dopo l’impregnazione delle fibre con idonea matrice. Il sistema 
consente di realizzare connettori di varia lunghezza e diametro. Il dispositivo è costituito da 
filamenti in fibra di carbonio disposti in fasci paralleli. I singoli fasci di fibre sono raccolti 
all’interno di una calza estendibile sia longitudinalmente che trasversalmente e rimovibile. Il 
diametro nominale del connettore CFIX è di 8mm per 10 m di lunghezza complessivi. Il fiocco 
viene tagliato della lunghezza necessaria unitamente alla calza che lo avvolge. 
Le caratteristiche tecniche sono le seguenti: 
 
 
8.  INTERVENTI TIPO 
183 
 
8.2.4 Cerchiature 
 
Durante i rilievi effettuati sulla struttura nelle murature interne è stata riscontrata la presenza di 
aperture per la ventilazione delle aule di dimensioni 100x80 cm circa con spessore t=33cm. Si è 
deciso di non considerare questo aspetto nella modellazione dell’edificio in quanto era stato 
previsto fin da subito di realizzare delle cerchiature per ripristinare una continuità nella parete. 
La soluzione più semplice e meno costosa sarebbe stata sicuramente la chiusura di queste 
aperture con del laterizio, ma in questo modo si sarebbe andati ad intaccare l’aspetto originale 
della scuola ed un dettaglio che è tipico e rappresentativo di questi edifici realizzati agli inizi del 
novecento. 
Quindi l’intervento che è stato ipotizzato consiste nella cerchiatura di queste aperture con profili 
ad U saldati a spigolo vivo in grado di ripristinare la rigidezza del pannello murario.  
Innanzitutto è stata calcolata la rigidezza dell’apertura considerata riempita dalla stessa muratura 
con cui è stato realizzato l’edificio. Nel calcolo si è considerato un modulo elastico fessurato, 
quindi ridotto del 50%, e si è considerato il contributo della deformabilità a taglio, lo schema è 
quello della colonna con doppio incastro, quindi la rigidezza del pannello è risultata essere: 
 
     
 
 
  
          
 
   
                
dove: 
h        altezza dell’apertura h = 800mm; 
E        modulo di elasticità ridotto del 50% E = 0,5 · 1305 = 652,5N/mm
2
; 
J         momento di inerzia J = t · b
3
 / 12 = 330 · 1000
3
 / 12 = 2,75 · 10
10
 mm
4
; 
G       modulo di elasticità tangenziale G = 435 N/mm
2
; 
A       area sezione apertura A = b · t = 1000 · 330 = 330000 mm
2
. 
 
La cerchiatura dovrà avere una rigidezza compresa in questo intervallo: 
 
                         
 
Quindi per rispettare i valori dettati da questa disuguaglianza è stato scelto un profilo ad U che 
andrà posizionato su entrambi i lati dell’apertura e per questo motivo nel calcolo del momento di 
inerzia della cerchiatura si è raddoppiato il momento di inerzia del singolo profilo.  
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Si riporta di seguito l’immagine con le dimensioni del profilo scelto per la cerchiatura. 
 
 
 
Il calcolo della rigidezza della cerchiatura con il risultato è il seguente. 
 
     
       
  
                
dove: 
h        altezza dell’apertura h = 800mm; 
E        modulo di elasticità dell’acciaio E = 210000 N/mm2; 
Jtot      momento di inerzia di due profili Jtot = 2 · J = 2,10 · 10
7
 mm
4
. 
 
Per dare un maggior ammorsamento tra i profili in acciaio della cerchiatura e la muratura in 
pietrame sono stati disposti dei bulloni M12 classe 5.6 a passo costante di 40cm. Si riporta di 
seguito un’immagine completa dell’intervento. 
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CONCLUSIONI 
 
Il presente lavoro di tesi ha avuto per oggetto lo studio del comportamento sismico dell’edificio 
in muratura in cui ha sede il complesso scolastico “E. De Amicis”, ubicato nel Comune di 
Livorno.  
Il fabbricato in esame risale ai primi anni del ‘900 ed essendo tutelato come bene culturale è 
stato utilizzato un approccio conservativo proponendo interventi di consolidamenti localizzati 
nei soli elementi ritenuti inadeguati. 
Grazie alla ricerca storico archivistica e ad alcuni rilievi dell’edificio effettuati, è stato possibile 
individuare i dettagli costruttivi, le geometrie ed i materiali caratterizzanti la struttura. Si è poi 
proceduto ad una valutazione dei carichi e, quindi, ad una verifica ad azioni verticali per gli 
orizzontamenti, che allo stato attuale ha fornito un esito positivo.  
In primo luogo si è ritenuto opportuno procedere con un analisi dei meccanismi locali 
significativi per la costruzione in esame, in quanto, per le costruzioni in muratura, questo tipo di 
analisi è più esplicativa del reale comportamento ad azioni sismiche. Tale analisi ha evidenziato 
carenze principalmente per meccanismi di ribaltamento fuori piano, per cui si è ritenuto 
fondamentale realizzare un buon collegamento tra i solai e le pareti. Questo collegamento è stato 
conseguito attraverso il consolidamento del solaio del piano primo e l’esecuzione di un nuovo 
solaio per il sottotetto ad una quota inferiore. Tali interventi permettono inoltre di risolvere 
rispettivamente il problema relativo alla rottura fragile delle voltine in mattoni del primo 
orizzontamento e quello relativo all’eccessiva snellezza dei maschi murari del primo piano.  
È stata eseguita, quindi, un’analisi statica non sismica confrontando la risposta tra due modelli 
che si differenziano per una diversa schematizzazione delle strisce di piano, nello specifico: nel 
primo modello sono state vincolate con cerniere; nel secondo con incastri. Ciò ha permesso di 
individuare la migliore risposta della struttura, rappresentata dal modello con incastri, e di 
conseguenza definire l’intervento più opportuno, da considerare allo stato di progetto, per 
riprodurre tale modellazione. 
Data la presenza di solai deformabili non correttamente ammorsati alle pareti e la totale assenza 
di un cordolo, sia al livello del primo piano, sia in copertura, per lo stato attuale si è proceduto ad 
un’analisi statica non lineare di singoli paramenti soggetti ad azioni sollecitanti nel proprio 
piano, piuttosto che ad un’analisi con un modello tridimensionale del fabbricato che avrebbe 
fornito risultati non attendibili. Sono state inoltre effettuate verifiche per azioni fuori piano 
calcolate mediante forze statiche equivalenti valide per elementi secondari. Anche in questo caso 
è stato effettuato il confronto fra una modellazione con cerniere ed una con incastri.  
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A questo punto è stato modellato lo stato di progetto modificato secondo gli interventi stabiliti 
dallo studio dello stato attuale, ovvero il consolidamento e la realizzazione di un nuovo solaio 
ben ammorsato alla muratura e l’inserimento di architravi opportunamente dimensionate. Per 
prima cosa si è andati a analizzare tutti quei meccanismi locali presenti nello stato attuale 
considerando stavolta le forze esplicate dalla connessione con i solai, le quali si oppongono a tali 
cinematismi. Le connessioni in questione sono state realizzate, sia al livello del primo 
orizzontamento che del secondo, con delle barre e con bulloni di ancoraggio inseriti nella 
muratura esistente ed iniettate con adeguate resine epossidiche. Al piano primo, quindi, le barre 
sono immerse nella soletta di calcestruzzo, mentre al piano secondo i bulloni sono ancorati ad un 
cordolo in acciaio, a sua volta collegato al tavolato in legno con delle viti. La capacità minima 
della struttura ottenuta, in termini di periodo di ritorno, è pari a TR = 764 anni quindi oltre il 
limite imposto per l’adeguamento del fabbricato. 
È stata poi eseguita l’analisi statica non sismica che ha portato alla luce, anche per questo 
modello,  le problematiche legate alle basse resistenze dei materiali. Per risolvere tali carenze 
sono stati individuati opportuni interventi, vale a dire: l’aumento del livello di conoscenza, la 
realizzazione di diatoni artificiali e l’inserimento di strisce in fibre di carbonio (FRP) sui soli 
elementi che lo necessitano. 
Gli interventi progettati a livello dei solai, sono stati pensati, oltre che per evitare il ribaltamento 
delle pareti, anche per poter conferire al fabbricato un comportamento d’insieme assente allo 
stato attuale. Questo ci ha permesso di considerare, per lo stato di progetto, un modello globale e 
non limitato ai singoli paramenti, così da ottenere risultati migliori per le verifiche sismiche. Per 
tali verifiche è stato possibile seguite due approcci che si differenziano per le diverse analisi 
eseguite: nel primo è stata effettuata un’analisi pushover con verifiche nel piano e fuori piano, 
nel secondo un’analisi pushover con solo verifiche nel piano associata ad una verifica fuori piano 
mediante forze statiche equivalenti. I due approcci hanno mostrato risultati differenti, nel primo 
approccio la struttura raggiunge i livelli prestazionali richiesti dall’adeguamento, con un periodo 
di ritorno TR = 1022 anni, nel secondo, invece, la struttura supera appena i livelli richiesti dal 
miglioramento con TR = 283 anni. Questa differenza è legata al fatto che, nel secondo approccio, 
l’analisi con forze statiche equivalenti esegue verifiche legate alla sola resistenza degli elementi 
e non considera l’effettiva capacità ultima della struttura. Per un edificio come quello in esame 
che per la sua configurazione è in grado di sviluppare un accentuato comportamento non lineare 
l’approccio più corretto è quello basato su un’analisi statica non lineare che tiene conto sia delle 
verifiche nel piano che fuori piano.     
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In definitiva in seguito agli interventi eseguiti si è raggiunto il livello di adeguamento con un 
periodo di ritorno, associato alla capacità della struttura, pari a TR = 764 anni ottenuto 
dall’analisi dei meccanismi locali. 
Durante la scelta degli interventi da realizzare per questo edificio si è deciso di escluderne alcuni 
che sicuramente avrebbero portato un grande contributo sia dal punto di vista statico che sismico, 
ma che avrebbero modificato in maniera intollerabile l’aspetto originario del fabbricato, come ad 
esempio la chiusura di alcune delle grandi aperture perimetrali. Questi interventi sono stati 
esclusi in quanto, essendo molto invasivi, avrebbero avuto un impatto notevole sulle 
caratteristiche dell’edificio e probabilmente non sarebbero stati autorizzati dalla Soprintendenza 
in base alle norme di tutela previste dal “Codice dei beni culturali e del paesaggio”[6]. In un paese 
come il nostro ricco di edifici con un’elevata rilevanza storica e culturale è molto importante 
soffermarsi a riflettere sull’indispensabile necessità di studiare interventi che siano in grado di 
aumentare la sicurezza delle strutture senza alterarne, però, la loro natura di bene culturale. 
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ALLEGATI 
 
Stima dei costi 
 
1) INDAGINI 
 
SAGGI MURATURE         
Esami visivi condotti dopo la rimozione di una zona di intonaco di almeno 1m x 1m, al fine di 
individuare forma e dimensione dei blocchi della muratura, eseguiti preferibilmente in 
corrispondenza degli angoli, al fine di verificare anche le ammorsature tra le pareti murarie. 
n° 10 €/cad 50,00 € 500,00 
 
 
MARTINETTO PIATTO DOPPIO 
La prova è condotta procedendo all'asportazione di due giunti di malta con opportuna sega, 
effettuando tagli perfettamente orizzontali, installando più estensimetri di precisione in 
corrispondenza dei tagli, ed inserendo poi un martinetto sottile (piatto) in ogni taglio operato. 
Così da effettuare la stima del modulo elastico del paramento murario. È compreso quanto altro 
occorre per dare i risultati delle prove completi. 
n° 2 €/cad 1500,00 € 3000,00 
 
 
CARATTERIZZAZIONE MALTA 
Le prove devono essere eseguite secondo il D.M. 14/01/08 e successive modifiche. È compreso 
quanto occorre per fare la prova completa. 
n° 2 €/cad 308,00 € 616,00 
 
 
CARATTERIZZAZIONE PIETRAME 
Prova effettuata con sonda in lega speciale con l'utilizzo di pistola Windsor per murature. È 
compreso quanto altro occorre per dare i risultati della prova completi. Il prezzo è riferito: a 
ciascuna infissione eseguita. 
n° 4 €/cad 66,00 € 264,00 
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COMPRESSIONE DIAGONALE 
La prova prevede l’isolamento di un pannello quadrato di dimensioni 120 x 120 cm (spessore 
variabile tra 25 e 70 cm) dalla parete circostante mediante quattro tagli realizzati con sega 
circolare. Disposizione di opportuni elementi metallici disposti ai due spigoli della diagonale 
libera del pannello murario e collegati tra loro. Posizionamento del sistema di spinta idraulico 
(martinetto/i) che agisce tra due elementi metallici. Le deformazioni sotto carico nel piano del 
pannello murario vengono misurate a mezzo di due coppie di trasduttori, una per faccia, disposti 
lungo le diagonali. È compreso quanto altro occorre per dare i risultati delle prove completi. 
n° 2 €/cad 2500,00 € 5000,00 
 
 
   TOTALE COSTO INDAGINI     € 9380,00 
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2) DEMOLIZIONI 
 
DEMOLIZIONE TRAMEZZATURE 
Demolizione di mattoni forati ad una testa per tutta la loro altezza compreso il calo a terra, il 
trasporto in discarica ed ogni altro onere. 
mq 305,5 €/mq 17,30 € 5285,15 
 
 
RIMOZIONE RINFIANCHI SOLAIO CON VOLTINE IN MATTONI 
Formazione di sottoponte in tubi, giunti, tavoloni, compensati curvi e quant'altro necessario al 
fine di lavorare in sicurezza sulle voltine dei solai. Demolizione di pavimenti di calpestio di tutto 
il primo piano di qualsiasi materiale e spessore, rimozione del rinfianco delle voltine di qualsiasi 
materiale, compreso il trasporto a discarica.  
mq 971,7 €/mq 29,70 € 28860,38 
 
 
DEMOLIZIONE SOLAIO IN LEGNO E CANNICCIATO 
Smontaggio dell'orditura primaria e secondaria lignea della struttura del solaio del sottotetto, di 
qualsiasi dimensione e lunghezza, compreso il disancoraggio dalla muratura e dalla grossa 
orditura. Compresi sezionamento, rimozione cannicciato intonacato, calo a terra, carico e 
trasporto a discarica del materiale di risulta. 
mq 971,7 €/mq 18,40 € 17879,83 
 
 
   TOTALE DEMOLIZIONI     € 52025,36 
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3) RICOSTRUZIONI 
 
SOLAIO CON VOLTINE IN MATTONI 
Fornitura e posa in opera di calcestruzzo per il rinfianco delle voltine e per la soletta di spessore 
di cm 3, armata con rete elettrosaldata di diametro 5 mm e maglia 10x10cm. Le reti saranno 
sovrapposte di almeno 30 cm in ambo le direzioni. È compresa nella ricostruzione anche la rete 
elettrosaldata da posizionare all’estradosso delle voltine in mattoni di diametro di 5mm e maglia 
10x10cm, la fornitura e posa del massetto di 7cm e sovrastante pavimentazione. 
mq 971,7 €/mq 85,30 € 82888,57 
 
 
BARRE DI ANCORAGGIO 
Fornitura di ferri inseriti ed ancorati nella muratura esistente, ad aderenza migliorata del tipo  
B450C e con diametro di 12mm. È compreso il foro nella muratura, il riempimento con resina 
epossidica specifica per la muratura della marca Hilti HIT-HY 270, la manodopera ed ogni altro 
onere. 
cad 276 €/cad 18,24 € 5034,46 
 
 
BARRE PASSANTI 
Fornitura di ferri passanti nella muratura esistente, ad aderenza migliorata del tipo  B450C e con 
diametro di 12mm. È compreso il foro nella muratura, il riempimento con malta cementizia, la 
manodopera ed ogni altro onere. 
cad 141 €/cad 13,00 € 1833,00 
 
 
SOLAIO SOTTOTETTO 
Fornitura e posa in opera dell’orditura principale di travi in acciaio S275 nei profili IPE 180, del 
tavolato in legno massiccio con spessore di 4cm con apposite viti di collegamento e del cordolo 
in acciaio realizzato mediante profili ad L.  
mq 971,7 €/mq 150,00 € 145759,50 
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CONNETTORI DI ANCORAGGIO 
Fornitura di barre marca Hilti tipo HIT-V rod classe 5.8 M16 inseriti ed ancorati nella muratura 
esistente. È compreso il foro nella muratura, il riempimento con resina epossidica specifica per la 
muratura della marca Hilti HIT-HY 270, la manodopera ed ogni altro onere. 
cad 467 €/cad 13,62 € 6361,35 
 
 
CONNETTORI PASSANTI 
Fornitura di barre marca Hilti tipo HIT-V rod classe 5.8 M16 passanti nella muratura esistente. È 
compreso il foro nella muratura, il riempimento con malta cementizia, la manodopera ed ogni 
altro onere. 
cad 172 €/cad 9,58 € 1648,40 
 
 
ARCHITRAVI 
Fornitura e posa in opera di profili in acciaio per realizzare architravi al di sopra delle aperture 
perimetrali ed interne. È compreso nel prezzo la realizzazione nella muratura delle sedi di 
incasso per adagiare i profili, l’eventuale puntellatura, i bulloni per collegare i profili, il 
riempimento con malta cementizia, la manodopera ed ogni altro onere. 
kg 11787,7 €/kg 6,00 € 70726,14 
 
 
   TOTALE COSTO RICOSTRUZIONI     € 314251, 42 
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4) INTERVENTI DI CONSOLIDAMENTO MURATURE 
 
DIATONI ARTIFICIALI 
Realizzazione di diatoni artificiali di forma cilindrica, gettati in opera all’interno di fori 
trasversali passanti, realizzati con carotatrice. È compreso nel prezzo l’esecuzione del foro di 
diametro di 15cm, l’inserimento di armatura (4Ø8) con apposita spirale (Ø5), la realizzazione di 
una sigillatura per evitare la fuoriuscita di miscela, l’iniezione della malta leggermente espansiva 
a bassa pressione, la manodopera ed ogni altro onere. 
mq 159,2 €/mq 194,46 € 30952,20 
 
FRP 
L’intervento, realizzato con strisce in FRP in carbonio, comprende la sabbiatura della superficie, 
la stesura del primer e della resina di incollaggio, la stesura delle strisce di rinforzo in carbonio 
come da specifiche di progetto, l’inserimento di connettori a fiocco in fibra di carbonio di 
diametro Ø8, la manodopera e ogni altro onere. 
mq 15,4 €/mq 310,00 € 4779,52 
 
CERCHIATURE 
Fornitura e posa in opera di cerchiature per aperture di ventilazione su muratura esistente con 
elementi in acciaio S275 in profili saldati e non, collegati tra loro e alla muratura con bulloni 
M12 classe 5.6 e con profili ad L. È compresa la manodopera e ogni altro onere legato alla 
realizzazione dell’intervento. 
cad 22 €/cad 667,64 € 14688,08 
 
TOTALE COSTO INTERVENTI CONSOLIDAMENTO    €   50419, 80 
 
Si riporta il totale della stima dei costi per la sola realizzazione degli interventi strutturali il cui 
valore rappresenta una percentuale del 25-30% del costo di una ristrutturazione completa che va  
a comprendere tutti gli ambiti (sicurezza, cantierizzazione, impianti,..).  
 
   TOTALE COSTO  (con 10% di imprevisti)     € 470000, 00 
   + 10% IVA      € 517000,00 
 
                                                                                                          Prezzo al mq: 266 €/mq 
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Realizzazione ancoraggio con resina 
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Viti per legno 
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